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Abstract
In traditional transmission line design, the structures and the foundations are separated. The
structures are designed assuming fixity at foundation, and the foundation reactions found in this
analysis are used to design the foundation itself. Criteria on maximum displacement at top of
the foundation complete the design of foundations and this displacement is often used to design
structures with a foundation settlement loading case. Very few studies have tried to combine the
structural and foundation behaviour in a "system" approach considering the soil-structure inter-
action (SSI) in the case of transmission towers. This is one of the main objectives of this thesis.
In the first part, the behaviour of the foundation is supposed to be linear, the soil is replaced by
dynamic frequency dependent and complex impedances obtained from numerical simulations
with FLAC software. The behaviour of a simplified structure and a latticed transmission tower
modeled with ADINA software is studied under typical broken conductor dynamic impact and
wind loading. Frequency and time domain analysis were performed by varying the values of
soil stiffness and damping. Due to the random nature of wind, three series were generated with
different wind turbulence intensities. In the case of wind and impulsive loads, the difference
between considering a rigid base and flexible supports at the base of structures is illustrated to
show the great importance of considering SSI. This difference is more significant for cohesive
soils than granular media and it depends on the type of loading. The results confirm currently
prevailing view in structural engineering for a beneficial role of SSI.
In the second part of the thesis, the non-linear behaviour of the foundation is considered. Indeed,
the towers foundations may be subject to uplift loads. The nonlinear soil-foundation behaviour
under static incremental and cyclic loadings is studied. The nonlinear behaviour is associated
with large deformations due to base uplifting. Soil behaviour is represented with the elastoplas-
tic Mohr-Coulomb model in the case of incremental loading. Hysteretic sigmoidal damping is
added in the case of cyclic loading to reflect the energy dissipation caused by loading and un-
loading. The models are simulated with the software FLAC. The obtained load-displacement
curves are compared to experimental results realized by Hydro-Quebec. This comparison needs
a good identification of the soil parameters introduced in the code. The numerical results are in
good agreement with the experimental tests. The simulated models provide reasonable estimate
of load-displacement behaviour. It was observed that a foundation displacement about 25 mm is
acceptable. The uplifting occurs when the foundation displacement reaches 50mm.
v
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Résumé
Dans la pratique, tel qu’il est reflété par les normes, la fondation des pylônes de transport
d’énergie électrique est supposée être encastrée à la structure en négligeant toute forme d’inter-
action. Réellement, les pylônes d’énergie électrique sont des structures conçues pour supporter
des charges dynamiques importantes et des conditions climatiques extrêmes. De ce fait, la prise
en compte de l’interaction sol-structure dans leur calcul s’avère une approche plus réaliste.
L’objectif principal de ce travail est d’évaluer l’effet de l’interaction sur le comportement dyna-
mique d’un pylône d’énergie électrique. Une revue bibliographique abondante a été faite pour
mettre le point sur les différentes notions traitées.
L’étape fondamentale était la détermination des éléments de liaison entre le sol et la structure.
Ces éléments ont été développés numériquement à l’aide du code de calcul FLAC. Le compor-
tement de la fondation a été supposée linéaire au début. Plusieurs cas ont été simulés dont un
sol homogène avec une vitesse de cisaillement constante ainsi que des sols à deux ou à plu-
sieurs couches avec une vitesse de cisaillement variable. Une profondeur équivalente à partir
de laquelle l’effet de l’interaction pourra être capturé a été proposée. Une étude paramétrique
a été menée sur un modèle simplifié d’un pylône. La réponse d’un pylône à base rigide a été
comparée à celle à base flexible. Des calculs fréquentiels et temporels transitoires ont été faits.
Les propriétés dynamiques équivalentes du système sol-structure proposé ont été déterminées
moyennant des formules analytiques dépendant de la géométrie et des propriétés mécaniques
du système. Le spectre de réponse a été utilisé pour prédire l’effet de l’interaction dans le cas
d’un chargement impulsif. Dans le cas de la charge du vent, les résultats numériques ont été
comparés aux résultats de la méthode stochastique. Un cas réel d’un pylône réel à faible voltage
a été simulé.
Dans une deuxième étape de ce travail, les non-linéarités liées aux comportement de la fondation
ont été considérées. Le comportement non-linéaire de la fondation a été simulé numériquement.
Le résultat obtenu a été comparé à celui des essais expérimentaux faits par Hydro-Québec. Il a
été montré, dans ce doctorat, l’importance de la prise en compte de l’interaction qui est généra-
lement bénéfique à moins d’une amplification dynamique de la réponse. La non considération
de non-linéarité surestime légèrement l’effet de l’interaction sol-structure sur la réponse du sys-
tème. L’approche non-linéaire montre les limites de l’approche qui suppose le comportement de
la fondation purement linéaire.
vii
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Chapitre 1
INTRODUCTION
L’état de la pratique tel qu’il est reflété par les normes consiste à évaluer les efforts transmis
à la fondation en négligeant toute interaction avec le sol. La structure est supposée encastrée au
niveau de sa fondation. Les efforts ainsi calculés sont ensuite utilisés pour vérifier la capacité
portante et le tassement de la fondation sous une combinaison de charges statiques ou parfois
statiques équivalentes en imposant des coefficients de sécurité déterminés de façon à prévenir
tout déplacement irréversible (tassement, glissement) de la fondation. Outre le fait que cette
approche néglige dans l’évaluation des efforts la flexibilité du sol de fondation qui modifie, en
les augmentant ou en les diminuant, les efforts appliqués, elle ne permet pas de tirer parti de
l’effet bénéfique d’une plastification partielle du sol en imposant à la fondation de rester dans un
domaine de comportement élastique. Cette approche qui peut être adéquate pour des ouvrages
de faible importance peut se révéler trop conservative pour les ouvrages massifs ou soumis à
des charges dynamiques importantes tels que les pylônes d’énergie électrique qui sont sujet de
charges dynamiques parfois extrêmes. Partant de cette hypothèse et considérant les évènements
climatiques connus par les pylônes, un calcul rigoureux de la réponse d’un pylône d’énergie
électrique nécessite absolument la prise en compte du phénomène d’interaction entre le sol et la
structure. L’effet de interaction dynamique sol-structure a été souvent exploré dans le domaine
des calculs sismiques. Néanmoins, il est important de considérer cet effet pour étudier la réponse
des pylônes d’énergie électrique électriques.
Le sol, dont le comportement peut être supposé linéaire, linéaire équivalent ou complètement
non linéaire, est une partie importante dans l’évaluation de l’effet de l’interaction. Vu la com-
plexité du comportement de cette partie et les limites des approches linéaires, la considération
des non linéarités rend la prise en compte de l’interaction sol-structure plus réaliste. Limitée par
le temps et le coût des calculs, même prise en compte, l’interaction sol-structure a été souvent
investiguée sans considérer les non linéarités matérielles et géométriques dues au comportement
de la fondation.
L’objectif principal de cette thèse est d’étudier l’effet de l’interaction dynamique sol-structure
sur le comportement des pylônes d’énergie électrique en termes de réactions d’appui sans et avec
prise en compte des non linéarités du comportement de la fondation. Dans une première étape,
un modèle linéaire élastique de la fondation a été programmé avec le logiciel FLAC. Des courbes
d’impédances ont été établies permettant d’avoir les valeurs de la rigidité et de l’amortissement
1
2 CHAPITRE 1. INTRODUCTION
de la fondation en fonction de la fréquence. Des impédances relatives à un sol homogène avec
une vitesse de cisaillement constante ainsi que des sols à deux ou à plusieurs couches avec une
vitesse de cisaillement variable avec la profondeur ont été calculées. Une profondeur équivalente
à partir de laquelle l’effet de l’interaction pourra être considéré a été proposée. Les impédances
extraites de la simulation numérique de la fondation ont été par la suite appliquées au pied d’un
pylône à treillis modélisé à l’aide du logiciel ADINA. Les valeurs des réactions d’appui ont été
extraites et analysées par rapport aux réactions à base rigide dans le cas du chargement de vent
et de choc. Une étude paramétrique sur un modèle simplifié d’un pylône à treillis a servi de base
pour le calcul d’un cas réel reposant sur deux sols typiques. L’effet généralement bénéfique de
l’interaction sol-structure a été confirmé justifiant probablement en partie la tenue des fonda-
tions des pylônes face à des efforts très importants encaissés lors des chargements climatiques
extrêmes. Néanmoins, l’effet de l’interaction peut être non bénéfique lorsqu’il s’agit d’une am-
plification dynamique de la réponse. grâce à l’étude paramétrique de la structure simplifiée, une
façon de prédire l’effet de l’interaction a été proposée dans le cas d’un chargement impulsif.
Dans une deuxième étape de la thèse, les non linéarités géométriques (décollement de la fon-
dation) et matérielles (comportement hystérétique) du comportement de la fondation ont été
considérées. Un modèle numérique a été programmé à l’aide du logiciel FLAC. Des courbes
force-déplacement ont été obtenues dans le cas d’un chargement statique incrémental et dans le
cas d’un chargement cyclique. Le modèle a été validé par comparaison des résultats numériques
aux résultats expérimentaux d’Hydro-Québec dans le cas d’un chargement statique incrémental.
Les courbes force-déplacement expérimentales ont été appliquées à la base d’un pylône à treillis
(modélisé avec ADINA) dans le but d’évaluer l’effet de l’interaction non linéaire sol-structure
sur la réponse du pylône en termes de réactions d’appui. Deux cas de charges ont été considérés :
trois séries d’un vent turbulent et un choc de trois durées différentes.
Le chapitre 2 présente une revue de la littérature portant sur l’interaction dynamique sol-structure,
les fonctions d’impédance, les propriétés dynamiques du sol, les lois de comportement et le sou-
lèvement de la fondation. Le chapitre 3 présente la définition du projet de recherche ainsi que les
objectifs visés et la méthodologie adoptée. Le chapitres 4 décrit le modèle numérique de calcul
des fonctions d’impédance. Plusieurs situations ont été envisagées. Un sol bicouche ainsi qu’un
sol hétérogène ont été simulés. Le chapitre 5 contient la description d’une simulation numé-
rique du comportement non linéaire de la fondation. Le chapitre 6 présente les résultats relatifs
à l’évaluation de l’effet de l’interaction dynamique entre le sol et la structure sans et avec prise
en compte des non linéarités de comportement de la fondation. Dans ce chapitre, le pylône est
soumis à trois charges impulsives de durée différentes. Le chapitre 7 traite l’effet de l’interaction
sous le chargement du vent turbulent. Ce travail fournit un ensemble de fonctions d’impédance
valable pour des sols homogènes ou à plusieurs couches. les résultats obtenus montre principale-
ment l’effet apporté par la considération de la flexibilité de la fondation, mais ils montrent aussi
les limites de l’approche linéaire par rapport à la prise en compte des non linéarités. L’applica-
tion des notions traitées à un cas réel d’un pylône à treillis avec deux types de sol vient renforcer
les études paramétriques menées sur le modèle simplifié.
Mots-clés : Intéraction sol-structure, impédance, rigidité, amortissement, dynamique, choc,
vent, linéaire, paramétrique, non linéaire, courbe force-déplacement
Chapitre 2
TRAVAUX ANTÉRIEURS
2.1 Définition de l’interaction sol structure
Le sol n’est pas parfaitement rigide. Sous l’effet d’un chargement dynamique, le sol et la
superstructure vibrent simultanément et interagissent l’un avec l’autre. La vibration de la super-
structure entraine des forces sur la fondation qui sont transmises au sol modifiant sa réponse.
Le phénomène de la modification de la réponse du sol (de la structure) par la présence de la
structure (le sol) s’appelle interaction sol-structure et il couvre deux phénomènes physiques
[Stewart et al., 1999] : a) L’action et la réaction entre le sol et la structure causant la déformation
du sol et des mouvements de la structure. Il s’agit de l’interaction inertielle. b) La compatibilité
des déplacements entre la fondation, le sol et la structure. Il s’agit de l’interaction cinématique.
La plus grande difficulté d’analyse de l’interaction sol-structure réside dans la prise en compte
du sol et de la structure simultanément. Dans ce chapitre, on présente un ensemble de travaux an-
térieurs sur l’interaction sol-structure en général et sur le comportement linéaire et non linéaire
de la fondation en particulier.
2.2 Méthodes de prise en compte de l’interaction dynamique
sol-structure
Pour évaluer la réponse dynamique d’une fondation en tenant compte de l’interaction dyna-
mique sol-structure, les étapes de calcul sont les suivantes :
– Estimer la valeur et les caractéristiques de la charge dynamique appliquée.
– Déterminer les caractéristiques géotechniques et le profil du sol : à savoir, le module de
cisaillement G et le taux d’amortissement relatifs aux différentes couches du sol.
– Pré-dimensionner la fondation.
– Évaluer la réponse dynamique de la fondation pré-dimensionnée. Cette étape de concep-
tion commence souvent par simplifier le profil du sol servant de base à la fondation. En-
suite, il faut choisir la méthode de calcul de l’interaction dynamique entre le sol et la
structure. A ce propos, plusieurs formulations et programmes de calcul ont été dévelop-
pés.
– Vérifier si l’amplitude estimée dans les étapes précédentes est conforme au critère de
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performance établie. S’il ne l’est pas, il faut répéter la procédure jusqu’à satisfaction.
2.2.1 Méthode des sous-structures
La famille des méthodes de sous-structures est fondée sur le principe de la décomposition
des problèmes en étapes successives, chacune de ces étapes est plus facile à résoudre que le
problème global, tant du point de vue modélisation que du point de vue calcul calcul. Le plus
important dans l’analyse du système sol-fondation est la détermination d’un élément de liaison
entre la structure et le système sol-fondation. Dans le domaine élastique linéaire, cet élément de
liaison correspond aux fonctions d’impédance qui sont appliquées à la base de la structure afin
de déterminer sa réponse. Une étude bibliographique approfondie a permis de dénombrer plu-
sieurs références relatives à l’estimation des fonctions d’impédance ou de déplacement qui ont
fait l’objet de plusieurs recherches analytiques, expérimentales et numériques. On présente dans
la section 2.4, la définition des fonctions d’impédance et de déplacement ainsi qu’une brève des-
cription des méthodes d’évaluation de ces fonctions. Une recherche bibliographique abondante
de ces paramètres est présentée à l’ouvrage [Sieffert and Franck, 1991] et [Jendoubi, 2012]. La
méthode des sous structures présente certaines limitations étant donné que l’amortissement est
considéré constant durant les analyses et que la superposition des solutions de chaque étape ne
correspond à la réponse réelle du système que si toutes les étapes sont entièrement linéaires.
2.2.2 Méthodes globales ou directes
Cette méthode traite le problème de l’ISS dans sa globalité. Elle consiste à déterminer les
mouvements dans le sol et dans la structure simultanément. Le sol est la structure sont modélisés
par des éléments finis. La méthode directe présente l’avantage de pouvoir prendre en compte
l’hétérogénéité du sol et d’introduire les lois de comportement nécessaire pour la description
des non linéarités. La méthode globale de formulation résolue numériquement est confrontée
au problème de prise en compte de la propagation des ondes dans un milieu semi-infini tel que
le sol. C’est une méthode coûteuse surtout pour les problèmes tridimensionnels. Elle nécessite
la maîtrise d’un logiciel de calcul spécialisé. De toute évidence, malgré qu’elle est complexe,
cette méthode demeure la plus réaliste. Cependant, il est essentiel de formuler des méthodes plus
facile et plus simple.
2.2.3 Méthodes hybrides
Ces méthodes sont situées entre les méthodes directes et les méthodes des sous-structures.
Il s’agit de diviser le sol en deux domaines. Le premier est un champ proche de la structure
où toutes les non linéarités sont prises en considération et le deuxième est un champ lointain
où il n’y a pas lieu d’interaction entre le sol et la structure. Le champ lointain est modélisé par
une matrice d’impédance. Le champ proche est incorporé dans le domaine de la superstructure.
Le point délicat des méthodes hybrides est la détermination de la frontière entre les deux do-
maines qui dépend du problème traité. On a vu que dans la méthode des sous structures, les
impédances ont servi comme élément de liaison à la base des structures. Dans la logique des
méthodes hybrides, cet élément peut être muni d’une loi de comportement non linéaire. Il s’agit
d’un macroélément [Crémer et al., 2001] qui reproduit le comportement irréversible du sol en
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interaction avec la structure. Le macroélément est muni d’une loi de comportement écrite en
termes de forces et de déplacements généralisés de la fondation.
2.3 Considérations règlementaires
Dans le code national du bâtiment du Canada (CNB) [Ishiyama and Rainer, 1987], les struc-
tures sont supposées reposer sur une base rigide. L’effet de l’interaction sol-structure n’est pas
considéré. Il en est de même pour le code Japonais [Ishiyama and Rainer, 1987]. Une procédure
simplifiée a été proposée par le National Earthquake Hazards Reduction Program (NEHRP)
pour incorporer l’effet de l’interaction sol-structure. La procédure recommandée par le NEHRP
[Council, 2004] consiste à évaluer la période fondamentale effective de la structure modifiée par
la présence du sol en utilisant les travaux de recherches de Veletsos et [Veletsos and Meek, 1974],
la période fondamentale effective est donnée par la relation 2.1.
T = T
√
1 +
k
kx
(1 +
kxh
2
kθ
) (2.1)
T est la période fondamentale de la structure à base fixe,
k est la rigidité de la structure à base fixe donnée par l’équation 2.2.
k =
4pi2W
gT 2
(2.2)
kx et kθ sont respectivement la rigidité horizontale et rotationnelle de la fondation,
h est la hauteur effective de la structure égale à 0.7 la hauteur totale. Dans le cas où la charge est
concentrée à un seul niveau, on considère la hauteur totale,
W est le poids effectif de la structure à son mode fondamental. Dans le cas où la charge est
concentrée à un seul niveau, le poids total est considéré dans les analyses.
Le NEHRP adopte la relation proposée par Veletsos et al. pour le calcul de l’amortissement
effectif β du système sol-fondation.
β = β0 +
β
T/T
3
(2.3)
β est le facteur d’amortissement de la structure à base fixe et β0 est le facteur d’amortissement
de la fondation.
2.4 Fonctions d’impédance et de déplacement
Lamb [Lamb, 1904] a étudié les vibrations d’un massif élastique linéaire semi infini soumis
à un chargement harmonique concentré. En 1936, Reissner [Reissner, 1936] a analysé la réponse
d’un disque placé à la surface d’un massif élastique isotrope et semi infini. Cette analyse a révélé
l’existence d’une dissipation de l’énergie par radiation comme si le milieu de propagation pré-
sentait un certain amortissement. En se basant sur ces résultats, Sung [Sung, 1953] a étendu les
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FIGURE 2.1 – Impédance verticale d’une fondation
travaux de Reissner aux mouvements des six degrés de liberté de la fondation. L’idée d’assimiler
le comportement du système sol fondation, en translation verticale, à un oscillateur simple de
raideur et d’amortissement constants a été introduite par Lysmer [Lysmer, 1965]. Cette approche
est connue sous le nom de "l’analogie de Lysmer". Le début des années 70 a connu un perfec-
tionnement des méthodes de calcul des impédances en présentant les résultats sous la forme de
deux termes, l’un réel et l’autre imaginaire dépendants de la fréquence. Il s’agit des fonctions
d’impédance ou des fonctions de déplacement.
2.4.1 Définition des fonctions d’impédance
L’impédance est l’élément de liaison entre le sol et la structure qui permet l’interaction entre
les deux parties. Une fondation soumise à une charge complexe P = P0eiωt est similaire à un
oscillateur à un degré de liberté dont le déplacement complexe est u(t) = u0e(iωt+ϕ). Ainsi, on
a :
u(t) =
P
K
(2.4)
K est l’impédance dynamique qui modélise l’interaction de la structure avec le sol sur lequel
elle repose. Par définition, l’impédance est le quotient de la force appliquée à la fondation par le
déplacement résultant [Pecker, 2005] et est une fonction de la pulsation de vibration : K = f(iω).
L’impédance peut être représentée par un ensemble de ressorts et d’amortisseurs tel qu’indiquai
sur la figure 2.1. Une fondation rigide possède six degrés de liberté (Fig. 2.2), donc la matrice
d’impédance est de dimension (6×6). Si la fondation est de forme quelconque, les différents
degrés de liberté sont couplés et la matrice d’impédance est pleine. Si la fondation possède des
symétries, certains termes de couplage qui sont hors diagonale disparaissent.
L’impédance dynamique K s’écrit sous la forme [Pecker, 2005] :
K = K(ω) + iωC(ω) (2.5)
On peut aussi l’écrire sous la forme [Pecker, 2005] :
K = Ks[k(ω) + ia0c(ω)] (2.6)
Avec :
ω : pulsation
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FIGURE 2.2 – Les degrés de liberté d’une fondation superficielle rigide [Gazetas, 1991]
Ks : rigidité statique
K(ω) = Ksk(ω) : rigidité dynamique
C(ω) = KsBc(ω)
Vs
: amortissement
Vs : vitesse de propagation de l’onde de cisaillement
a0 =
ωB
Vs
avec Vs =
√
G
ρ
G : module de cisaillement transversal
k(ω) : coefficient de rigidité
c(ω) : coefficient d’amortissement
Les coefficients a0, k et c sont sans dimension et dépendent de la pulsation ω.
On constate donc que l’impédance est le produit d’un terme correspondant à la rigidité sta-
tique (rigidité à fréquence nulle) Ks et d’un terme correspondant à la partie dynamique. Ce
dernier terme comporte une partie imaginaire qui provient du déphasage du déplacement par
rapport à la force appliquée. Ce déphasage est lié à la dissipation d’énergie du système. La fi-
gure 2.1 présente un exemple de modélisation des fonctions d’impédance d’une fondation.
Le coefficient C reflète à la fois les amortissements radiatif et matériel qui dépendent principa-
lement du taux d’amortissement.
L’amortissement radiatif est dû à la dissipation de l’énergie par les ondes s’éloignant de la
fondation et l’amortissement propre ou matériel dépend des caractéristiques du sol en ques-
tion. Souvent, pour un milieu homogène et des sollicitations de faibles à moyennes amplitudes,
l’amortissement matériel est négligé par rapport à l’amortissement radiatif [Pecker, 2005].
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2.4.2 Interprétation physique des fonctions d’impédance
Une interprétation physique des fonctions d’impédance permet de définir la réaction com-
plexe par [Pecker, 2005] :
R = [Ks[k(ω) + ia0c(ω)]]u = Ku (2.7)
Étant donné qu’il s’agit d’une sollicitation harmonique :
u˙ = iωu (2.8)
On obtient alors l’équation suivante :
R = Ks[k(ω)]u+ [
KsBc(ω)
Vs
]u˙ (2.9)
2.4.3 Définition des fonctions de déplacement
La fonction adimensionnelle de déplacement ou de souplesse est l’inverse de la fonction
d’impédance. Elle est définie par [Sieffert and Franck, 1991] :
F =
u(t)
P (t)
(2.10)
C’est une fonction de la fréquence qui peut s’écrire aussi sous la forme générale :
F = f1(ω) + if2(ω) (2.11)
Les fonctions de déplacement sont complexes et sont décomposées en deux parties : réelle et
imaginaire. La partie réelle rend compte de la raideur et de l’inertie du sol tandis que la partie
imaginaire rend compte de la dissipation de l’énergie du système (par radiation et par amortis-
sement matériel). La partie réelle représente la partie réversible de la déformation, tandis que
la partie imaginaire correspond à l’énergie dissipée par la propagation de l’onde dans le sol
et par le caractère hystéristique du sol. Les fonctions de déplacement sont liées aux fonctions
d’impédance par les relations suivantes [Sieffert and Franck, 1991] :
f1 =
k1
k21 + k
2
2
(2.12)
f2 =
−k2
k21 + k
2
2
(2.13)
k1 =
f1
f 21 + f
2
2
(2.14)
k2 =
−f2
f 21 + f
2
2
(2.15)
Où d’après l’équation 2.5, k1 = K(ω) et k2 = ωC(ω).
2.4. FONCTIONS D’IMPÉDANCE ET DE DÉPLACEMENT 9
2.4.4 Méthodes d’évaluation des fonctions d’impédance ou de déplace-
ment
Les techniques d’évaluation des fonctions d’impédance selon [Sekhar and Rana, 2002] et
[El Naggar, 2004] englobent :
– les méthodes analytiques basées sur les transformations par intégration :
Plusieurs solutions analytiques ont été rapportées dans la littérature. Les solutions ob-
tenues diffèrent selon les conditions aux limites qui ont été adoptées pour la résolution
des équations différentielles. Dans une première approche (Reissner [Reissner, 1936],
Sung [Sung, 1953] et Deleuze [Deleuze, 1967]), la répartition des contraintes est supposée
connue à la surface du demi espace. Les équations élastodynamiques permettent d’en dé-
duire la répartition des déplacements qui ne sont cependant pas compatibles avec l’hypo-
thèse d’une fondation rigide. Ce sont alors les valeurs moyennes des déplacements qui sont
prises en compte. La deuxième approche utilisée par Veletsos et al. [Veletsos et al., 1997]
et Luco [Luco, 1974], considère que les conditions aux limites utilisées pour la résolution
des équations élastodynamiques sont mixtes. Elle suppose donc connue la répartition des
déplacements sur la zone de contact et préserve ainsi l’hypothèse d’une fondation rigide
pour les mouvements principaux de la fondation. Les méthodes analytiques ne sont pas
valables pour les fondations partiellement ou entièrement enterrées.
– les méthodes semi analytiques : fondées sur la formulation analytique des éléments de
frontière. Ces méthodes nécessitent également la discrétisation de numérique l’interface
sol-structures.
– la méthode des éléments finis dynamiques : la prise en compte de non linéarité, géomé-
trique ou matérielle, au niveau de la fondation interdit, de procéder à l’évaluation des
efforts en découplant les phénomènes d’évaluation des efforts de la vérification de la ca-
pacité portante. Le problème global doit être traité en une seule étape et le modèle doit
inclure le sol, la fondation, l’interface avec le sol et la superstructure. Si les méthodes
par éléments finis permettent théoriquement d’appréhender ces phénomènes, elles res-
tent totalement inadaptées au dimensionnement des ouvrages du fait de leur lourdeur de
mise en oeuvre et des difficultés pour modéliser correctement la propagation des ondes
dans un milieu infini. Ces méthodes restent limitées à des vérifications d’une structure
déjà dimensionnée et font appel à des compétences et des moyens dont peu d’ingénieurs
disposent. On ajoutera de plus que les modèles de comportement requièrent un nombre
important de paramètres (caractéristiques du sol...) bien souvent inconnus au stade pré-
liminaire de conception ou difficiles à mesurer. Velestos et Wei [Veletsos and Wei, 1971]
ont introduit des solutions numériques. On note aussi les contributions de Lysmer et al.
[Lysmer et al., 1975], Luco [Luco, 1982] et Gazetas [George, 1985].
– la méthode hybride : consiste à coupler les méthodes analytiques et les méthodes des
éléments finis.
– la méthode des éléments finis avec éléments de frontières : il s’agit de coupler les éléments
finis dans la structure et les éléments de frontière dans le sol. D’une part, la modélisation
de la structure du pylône ainsi que les chargements qui lui sont appliqués, sont réalisés
avec le code d’éléments finis, et d’autre part, il faut procéder à l’analyse des contraintes
dynamiques obtenues à partir des caractéristiques des éléments de la structure modélisée à
l’aide d’un code d’éléments de frontière. Il est donc nécessaire de constituer une interface
10 CHAPITRE 2. TRAVAUX ANTÉRIEURS
entre les deux codes pour enchaîner les deux opérations précédentes.
En termes de détermination des fonctions d’impédance, on note la contribution importante
de Gazetas [Gazetas, 1991]. Dans ses travaux de recherches, il fournit un ensemble d’abaques et
de tableaux fonctions de certains paramètres adimensionnels et valables pour une fondation de
forme quelconque à la surface ou enfouie reposant sur un milieu semi infini homogène ou sur un
massif de sol qui s’appuie sur un substratum rocheux. Il fournit aussi des formules algébriques et
des courbes adimensionnelles correspondants à une fondation superficielle non enfouie reposant
sur un demi espace hétérogène. Ces résultats se basent sur des modèles physiques simples cali-
brés par les résultats de la formulation des éléments aux frontières. Ils utilisent tous les travaux
antérieurs relatifs au calcul des fonctions d’impédance. Gazetas [Sieffert and Franck, 1991] a
aussi traité le cas des fondations filantes sur un milieu semi infini élastique, homogène et iso-
trope. Les fonctions d’impédance ont été développées par une méthode analytique d’équations
intégrales résolues numériquement.
Dans cette thèse, des simulations numériques utilisant le code de calcul FLAC ont été menées
afin de calculer les valeurs des impédances des fondations. Le choix du code de calcul FLAC
est basé sur arguments suivants :
– FLAC est un code très répandu dans le domaine des simulations du sol et de la fondation
– Il offre la possibilité de programmation avec le langage FISH ce qui permet plus de sou-
plesse et plus de possibilités de maîtriser les simulations désirées. D’ailleurs, le calcul des
impédances dans ce travail a été fait par le moyen de la programmation
– Les éléments aux frontières de Lysmer et Kuhlemeyer [Lysmer and Kuhlemeyer, 1969]
décrites dans la section 2.5.1 et utilisées aux frontières du modèle adopté sont intégrées
dans FLAC.
– Le code FLAC permet aussi d’introduire des sollicitations dynamiques sous formes de
contraintes ou de forces concentrées.
Le code de calcul PLAXIS offre aussi la possibilité de simulations complexes des fondations.
Il y a aussi le code ASTER combiné à MISS-3D. Néanmoins, l’efficacité de FLAC dans le
domaine de géotechnique et sa disponibilité à l’université de Sherbrooke a fait qu’on a opté
pour ce code de calcul.
2.5 Propagation des ondes dans un milieu semi-infini
Les discontinuités dues à l’interface sol fondation, aux passages entres les différentes couches
ou aux frontières libres du sol induisent des réflexions entières ou partielles des ondes se propa-
geant dans celui-ci. En effet, la modélisation d’un espace semi infini tel que le sol par un milieu
fini peut provoquer des erreurs numériques qui peuvent fausser la solution du problème traité.
Afin de surmonter cette difficulté et minimiser le taux d’erreur, deux approches peuvent être
utilisées :
– étendre suffisamment le maillage pour que les ondes réfléchies aux limites n’atteignent
pas la fondation durant l’évaluation de la réponse. Cette recommandation a été proposée
par Rosset et Ettouney [Rosset and Ettouney, 1977] ;
– imposer des frontières absorbantes aux limites du modèle en éléments finis de façon qu’on
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puisse tenir compte du sol situé au-delà du modèle. Ces frontières doivent absorber l’éner-
gie provenant des ondes sans se réfléchir au sein du milieu étudié.
La première solution exige qu’on s’éloigne de la structure (6 à 10 fois les dimensions de celle-ci)
ce qui implique une augmentation importante des dimensions du maillage d’où une augmenta-
tion du temps et par conséquent du coût des calculs. Pour la deuxième solution, on distingue trois
types de frontières. À savoir, les frontières visqueuses ou absorbantes, les frontières de superpo-
sition ou élémentaire et les frontières consistantes. Mengi et Tanrikulu [Mengi and Tarikulu, 1993]
ont étudié les performances de chaque type de frontière.
2.5.1 Frontières visqueuses ou absorbantes
Il s’agit d’appliquer une force d’amortissement visqueux le long des frontières comme un
dissipateur d’énergie. En 1969, Lysmer et Kuhlemeyer [Lysmer and Kuhlemeyer, 1969] ont pro-
posé deux types d’amortisseurs : perpendiculaires aux frontières et servant à absorber les ondes
primaires P et parallèles aux frontières et servant à absorber les ondes de cisaillement S. Ces fron-
tières présentent l’avantage d’être facile à mettre en oeuvre. Elles constituent des absorbeurs par-
faits des ondes plane à incidence normale. Quand l’incidence est inclinée, l’absorption est impar-
faite. Dans le but de surmonter ce problème, Rosset et et Ettouney [Rosset and Ettouney, 1977]
recommandent de placer les frontières absorbantes au moins à 5 fois la plus grande dimension
de la structure. Les frontières absorbantes présentent l’avantage d’être indépendantes de la fré-
quence donc elles peuvent être utilisées lors des analyses transitoires dans le domaine temporel.
La frontière absorbante annule les contraintes provenant des ondes de façon que :
σint + σext = 0 (2.16)
τint + τext = 0 (2.17)
où σint et τint sont les contraintes normales et tangentielles incidentes et σext et τext sont les
contraintes appliquées à la frontière. D’après Lysmer et Kuhlemeyer, les contraintes extérieures,
exercées par les amortisseurs, s’écrivent :
σ = −ρVpvn (2.18)
τ = −ρVsvt (2.19)
ρ : masse volumique du sol
Vp : vitesse de propagation des ondes primaires définie par :
Vp =
√
2(1− ν)G
(1− 2ν)ρ (2.20)
vn et vt : composantes normales et tangentielles des vitesses aux frontières.
2.5.2 Frontières de superposition ou élémentaires
Ces frontières ont été proposées par Smith [Smith, 1973] et ont été raffinées par Kunar et Ro-
driguez [Kunar and Rodriguez, 1980]. Elles sont constituées par une surface le long de laquelle
soit le déplacement, soit la contrainte est nulle.
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2.5.3 Frontières consistantes
L’absorption plus efficace d’énergie exige l’utilisation des éléments liés à la fréquence. Ce
type d’éléments aux frontières est valable quelque soit l’angle d’incidence des ondes. Cependant,
il ne peut être employé que dans des analyses dans le domaine fréquentiel [ITASCA, 2005].
2.5.4 Caractéristiques des éléments aux frontières dans FLAC
Les méthodes numériques fondées sur la discrétisation d’une région finie de l’espace exigent
que des conditions appropriées soient imposées aux frontières numériques artificielles. Dans des
analyses statiques, des frontières fixes ou élastiques peuvent être placées à une certaine distance
de la région d’intérêt. Cependant, dans des problèmes dynamiques, de telles frontières causent
la réflexion des ondes et ne permettent pas le rayonnement nécessaire d’énergie. L’utilisation
d’un plus grand modèle peut réduire au minimum le problème, puisque l’atténuation due aux
caractéristiques mécaniques du matériau absorbera la majeure partie de l’énergie des ondes ré-
fléchies. Cependant, cette solution entraîne des calculs lourds résultant d’un modèle de grandes
dimensions. L’alternative propose d’employer des frontières absorbantes. La frontière visqueuse
développée par Lysmer et Kuhlemeyer [Lysmer and Kuhlemeyer, 1969] est employée dans le
code de calcul FLAC [ITASCA, 2005] utilisé dans cette thèse. Comme déjà cité, cette fron-
tière est basée sur l’utilisation des amortisseurs indépendants dans les directions normale et de
cisaillement aux frontières du modèle.
2.6 Calcul avec FLAC
FLAC est un programme de différence finie explicite qui utilise une analyse Lagrangienne
[ITASCA, 2005]. Ce programme simule le comportement du sol et d’autres matériaux qui peuvent
se plastifier quand leurs limites d’élasticité sont atteintes. Ces matériaux sont représentés par des
éléments, ou des zones, qui forment une grille ajustée par l’utilisateur d’après la forme de l’ob-
jet à modéliser. Chaque élément se comporte selon une loi linéaire ou non linéaire reliant la
contrainte à la déformation en réponse aux forces ou aux pressions appliquées sur la frontière.
Dans FLAC, le pas de temps critique dans une étude dynamique où l’amortissement est propor-
tionnel à la rigidité est donnée par [ITASCA, 2005] :
∆tβ =
2
ωmax
(
√
1 + λ2 − λ) (2.21)
avec ωmax : fréquence propre maximale du système ;
λ : fraction de l’amortissement critique à cette fréquence.
ωmax et λ sont estimées automatiquement dans FLAC par les expressions suivantes :
ωmax =
2
∆td
(2.22)
∆td =
∆tcrit
2
=
A
2Vp∆xmax
(2.23)
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avec Vp : la vitesse primaire de l’onde, A : surface de la sous maille triangulaire et ∆xmax :
la longueur maximale d’une maille (mesurée sur la diagonale).
λ =
0.4β
∆td
(2.24)
Pour faire une analyse dynamique d’un problème donné dans FLAC, il y a trois aspects impor-
tants à considérer :
– le chargement dynamique et les conditions aux limites ;
– l’amortissement ;
– la transmission des ondes dans le modèle.
FLAC offre la possibilité d’utiliser son propre langage de programmation FISH qui a été utilisé
dans ce travail afin de modéliser la fondation.
2.7 Comportement du sol
2.7.1 Paramètres dynamiques du sol
La déformabilité du sol sous sollicitations dynamiques peut être caractérisée par le module
de cisaillement G, le coefficient de Poisson ν et le taux d’amortissement ξ. Dans les problèmes
d’interaction sol-structure, ces variables, en plus de la densité sont suffisantes pour déterminer
la réponse dynamique d’un sol.
Le coefficient de Poisson
Le coefficient de Poisson ν représente l’aptitude du matériau à se comprimer et traduit le
rapport entre l’allongement relatif transversal et l’allongement relatif longitudinal. Ainsi, cette
quantité lie les composantes de l’état de déformation. Dans le cas d’une compression uniaxiale,
la relation intervient entre la direction de sollicitation longitudinale Let la direction transverse
Tde la façon présentée par l’équation 2.25. Le coefficient de Poisson est surtout fonction du type
du matériau et de sa densité.
T = −νL (2.25)
L’amortissement
L’amortissement est une grandeur fondamentale dans l’étude des problèmes vibratoires. Le
définition du taux d’amortissement est schématisée sur la figure 2.3 (aire de la boucle divisée par
4 multiplié par pi la surface du triangle hachuré). L’amortissement des ondes dans le sol est dû
en général à ses caractéristiques de viscosité, au frottement et au développement de la plasticité.
Deux types d’amortissement sont associés au sol :
– L’amortissement de radiation
– L’amortissement matériel ou interne
L’amortissement radiatif est dû à la dissipation de l’énergie par les ondes s’éloignant de la fonda-
tion et l’amortissement propre ou matériel dépend des caractéristiques du sol en question. Sou-
vent, pour un milieu homogène et des sollicitations de faibles à moyennes amplitudes, l’amor-
tissement matériel est négligé par rapport à l’amortissement radiatif [Pecker, 2005].
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FIGURE 2.3 – Définition du taux d’amortissement
[Ghlamallah, 2000]
L’amortissement matériel peut être divisé en deux groupes : visqueux et hystérétique. L’amortis-
sement visqueux dépend de la vitesse et de la fréquence alors que l’amortissement hystérétique
dépend plus des déformations et il est indépendant de la fréquence.
Dans le cas des études linéaires, l’amortissement est considéré visqueux tandis que dans les cas
des problèmes non linéaire, une loi hystérétique contrainte-déformation est utilisée. en modéli-
sant le comportement du sol par la méthode incrémentale, l’amortissement hystérétique est pris
en considération. L’amortissement visqueux est nécessaire pour tenir compte de l’écoulement
de l’eau dans le sol.
Généralement, les sols modélisés numériquement n’incluent pas la viscosité directement. Celle-
ci peut être par exemple remplacée par un terme d’amortissement de Rayleigh qui consiste à
construire une matrice d’amortissement [C] proportionnelle aux matrices de masse [M] et de
rigidité [K] [Paultre, 2005]. Le principal avantage de cette formulation est qu’elle conduit à une
matrice d’amortissement diagonale dans la base des modes propres réels du système. L’amortis-
sement hystérétique est plus réaliste que l’amortissement de Rayleigh.En plus l’amortissement
de Rayleigh nécessite numériquement une réduction du pas de temps et donc une augmentation
du temps de calcul par rapport à l’utilisation de l’amortissement hystérétique.
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FIGURE 2.4 – Évolution de la contrainte de cisaillement [Ghlamallah, 2000]
Le module de cisaillement
Pour déterminer le module G, on doit obtenir la fonction qui relie la contrainte de cisaille-
ment à la déformation de distorsion. Les lois contrainte-déformation ne sont pas linéaires aux
grandes déformation et leur linéarité n’est qu’approchée aux faibles déformations. La courbe de
la figure 2.4 illustre un exemple de comportement lors d’une sollicitation cyclique (c’est un hys-
térésis qui se développe en fonction du nombre de cycles). Le module de cisaillement maximum
G0 ou Gmax définit le comportement élastique du sol (distorsion ≤ 10−3). Gmax est le module
tangent qui est égal à la pente de la tangente à l’origine de la courbe contrainte-déformation.
Dans le domaine élasto-plastique, les déformations sont représentées par un module sécant ou
linéaire équivalent G qui est souvent exprimé sous la forme réduite G/Gmax. Il existe dans la lit-
térature un nombre important de relations de G/Gmax en fonction de ν pour les différents types
de sols. G peut être déterminé à partir de la vitesse de cisaillement Vs et de la densité ρ, par la
relation 2.26.
G = ρV 2s (2.26)
La vitesse des ondes de cisaillement est un paramètre qui permet de caractériser le sol d’un point
de vue mécanique ou géotechnique. L’avantage de ce paramètre est qu’il peut être mesuré in-
situ à l’aide d’une méthode non intrusive (sans forage ni sondage). Le module de cisaillement à
faible déformation est lié aux propriétés géotechniques du sol. Il dépend de l’indice des vides e,
du degré de sur-consolidation et des conditions de chargement. Il peut être déterminé de façon
indirecte à l’aide des relations présentées au tableau 2.1 pour les sols granulaires et au tableau
2.2 pour les sols cohérents. Dans le tableau 2.2, k est un coefficient qui varie entre 0 et 0.5.
Pour les sols granulaires, la variation du module de cisaillement en fonction des déformations
dépend de :
– L’indice des vides e,
– La contrainte effective moyenne (σ′m ou σ
′
0),
– Les caractéristiques granulométriques.
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TABLE 2.1 – Évaluation de Vs de certains sols granulaires [Hardin and Richart, 1963]
type de sol Vs (m/s) indice de vide e
sable à grains arrondis 2626
√
(2.17−e)2
ρ(1+e)
σ
′1/4 0.35 ≤ e ≤ 0.85
sable à grains anguleux 1797
√
(2.97−e)2
ρ(1+e)
σ
′1/4 0.60 ≤ e ≤ 1.30
till (111− 51e)σ′1/4 0.30 ≤ e ≤ 0.80
TABLE 2.2 – Évaluation de Vs de certains sols cohérents [Kim and Novak, 1981]
type de sol Vs (m/s) indice de vide e
argile (76.24−31.28e)OCRk/2σ1/4m e ≤ 1.30
argile et silt (73.03−33.86e)OCRk/2σ1/4m 0.40 ≤ e ≤ 1.40
Dans le cas des sols cohérents, il faut tenir compte en plus des facteurs suivants :
– Les effets des chargements antérieurs,
– L’indice de plasticité Ip,
– La teneur en eau,
Tous les facteurs cités précédemment sont des facteurs intrinsèques du milieu. D’autres facteurs
influencent le module de cisaillement. À savoir, la température, la fréquence et l’amplitude de
l’excitation et le degré de saturation du sol.
2.7.2 Modèles de comportement des sols
La détermination du module de cisaillement et de l’amortissement en particulier et la dé-
termination des caractéristiques du sol en général met en évidence la complexité de décrire le
comportement de ce matériau. En effet, dans la littérature, les modèles de comportement des
sols s’étendent du modèle élastique linéaire simple à des modèles élastoplastiques non linéaires
plus complexes. La démarche généralement suivie pour déterminer les lois de comportement
des sols consiste à dégager des données expérimentales des concepts simplifiés traduisant les
caractéristiques essentielles de leur comportement. Ces concepts sont ensuite assemblés pour
construire un modèle s’appuyant sur les théories de base de la mécanique des milieux continus.
Dans la pratique, le comportement non linéaire du sol est approché par un modèle viscoélastique
linéaire équivalent. La procédure de linéarisation consiste à remplacer le modèle non linéaire
par un modèle linéaire équivalent ayant des propriétés dissipatives plus ou moins équivalentes
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à celles du matériau réel. L’équivalence est fonction des caractéristiques des matériaux et de la
sollicitation. La linéarisation utilise un processus itératif qui permet d’ajuster les caractéristiques
du sol avec le niveau de déformation induit par le chargement. Le modèle linéaire équivalent,
connu pour sa simplicité, est très utilisé en ingénierie. Cependant, c’est un modèle basé sur les
contraintes totales. La génération des pressions interstitielles et des déformations permanentes
dans le sol ne sont pas considérées. Les résultats obtenus avec ce modèle divergent de ceux des
modèles non linéaires lorsqu’il s’agit de déformations importantes. En plus, ce modèle utilise
un amortissement visqueux au lieu d’un amortissement hystérétique.
Finn et al [Finn et al., 1978] ont montré que le modèle linéaire équivalent surestime la réponse
des matériaux. En sismique, Il est valable pour des accélérations inférieure à 0,2g [Idriss, 1990].
Le recours à une représentation plus fidèle, basée sur une loi de comportement non linéaire, du
comportement du sol s’avère nécessaire. Une loi de comportement non linéaire est caractérisée
par une variation des caractéristiques du sol à chaque instant. L’amortissement est pris en compte
dans la loi de comportement sans introduire un pourcentage de l’amortissement critique. La réso-
lution d’un problème non linéaire nécessite un schéma d’intégration pas à pas dans le temps qui
suit l’évolution du chargement. Yong et Ko [Yong, 1980] ont présenté 12 modèles de comporte-
ment non linéaire dynamique des sols. D’après Saada et Bianchini [Saada and Bianchini, 1987],
plus de 30 modèles ont été présentés dont 26 fondés sur une théorie élastoplastique. Pand et
Zienkiewicz [Pande and Ziekiwicz, 1992] ont publié un livre intitulé soils mechanics-transient
and cyclic loads : constitutive relations and numerical treatment où sont présentés plusieurs
modèles de comportements. Le modèle de Ramberg-Osgood est l’un des modèles les plus uti-
lisés dans la pratique pour le calcul non linéaire de la réponse dynamique du sol. Il est décrit
par deux équations qui régissent les courbes de chargement et de déchargement. Steerter et
al.[Streeter et al., 1974] ont adopté le modèle de Ramberg-Osgood dans le programme CHAR-
SOIL. Ce modèle présente une certaine limitation de point de vue déformation étant donné qu’il
est basé sur les contraintes totales sans tenir compte de l’augmentation de la pression intersti-
tielle. Motivé par les restrictions des méthodes linéaires équivalentes et par la considération des
contraintes effectives, le développement des relations valables en dynamique des sols constitue
depuis deux décennies, un domaine très actif en géotechnique.
Seed, Martin et Lysmer [Seed et al., 1976] ont utilisé des essais de laboratoire. Ils ont relié les
rapports des pressions interstitielles au rapport du nombre de cycles de contraintes par le nombre
de cycles causant la liquéfaction.
Pastor et Zienkiewicz [Pastor and Zienkiwicz, 1986] ont développé un modèle élastoplastique
qu’ils ont appelé le modèle de plasticité généralisé. Ils ont considéré que le sol est un matériau à
deux phases : la phase liquide constituée par l’eau et la phase solide constituée par les graines de
sol. Le modèle est complexe de point du vue écriture et couplage des équations des deux phases.
Le comportement non linéaire et hystérétique du sol suit la loi de Masing [Masing, 1926] durant
le chargement et le déchargement. La relation entre la contrainte de cisaillement τ et la défor-
mation de cisaillement γ est exprimée par l’équation 2.27 sachant que τmax est la résistance au
cisaillement correspondant au module de cisaillement maximal Gmax.
τ =
Gmaxγ
1 + Gmax
τmax
| γ | (2.27)
Le modèle de Martin, Finn et Seed [Martin et al., 1975] est l’un des modèles les plus importants
pour l’analyse de la réponse dynamique des sols. Ce modèle, fondé sur les principes du modèle
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Mohr-Coulomb calcule les contraintes effectives et relie les incréments des déformations volu-
métriques aux déformations de cisaillement par cycle. Ce modèle connu en littérature sous le
nom de Finn ne nécessite pas beaucoup de paramètres. Il a été validé par une série d’essais à
la centrifuge (Yogendrakumar [Yogendrakumar, 1988] et Finn et al. [Finn et al., 1988]). Ce mo-
dèle est intégré dans le code de calcul FLAC [ITASCA, 2005]. Il est important à noter qu’une
loi de comportement non linéaire en terme de contraintes effectives doit considérer :
– L’évolution des pression interstitielles
– Les déformations permanentes
Les modèles de comportement du sol ainsi que les différentes méthodes d’analyse en fonc-
tion des déformations de cisaillement sont présentés sur la figure (Figure 2.5). Le tableau 2.3
présente plusieurs codes de calcul utilisés pour simuler le comportement du sol ainsi que les
modèles adoptés dans chaque code. Dans le tableau 2.3, u est la pression interstitielle, v est la
déformation volumique et τR le précisaillement statique.
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FIGURE 2.5 – Modèles de comportement et méthodes d’analyse en fonction des déformations
de cisaillement [Ishihara et al., 1980]
20 CHAPITRE 2. TRAVAUX ANTÉRIEURS
TABLE 2.3 – Principales lois de comportement et logiciels utilisés [Ghlamallah, 2000]
Modèle Relation
σ-
Modèle de
chargement
déchargement
Calcul de
u et de v
τR Code de calcul Remarques
Linéaire-
équivalent
Oui Non Non Non SHAKE,
QUAD4,
FLUSH,
SASSI
Modèle simple
très utilisé en
pratique
RAMBERG-
OSGOOD
Oui Ramberg-
Osgood
Non Non CHARSOIL Modèle simple
PRÉVOT Oui Surface
d’écoulement
multiple
Oui Oui DYNAFLOW Modèle com-
plexe, plusieurs
paramètres
KAWAI Oui Modèle de
plasticité
généralisée
Oui Oui DIANA Modèle com-
plexe, plusieurs
paramètres
HUJEUX-
AUBRY
Oui Élastoplastique Oui Oui GEEDYN Modèle com-
plexe à plusieurs
paramètres
FINN Oui Masing Oui Oui TARA,FLAC Modèle simple
faible nombre
de paramètres
2.8 Le soulèvement des fondations
Le soulèvement des fondations constitue une forme de non linéarité géométrique. Ce phé-
nomène a été observé dans plusieurs contextes tels que les séismes, les fondations des pylônes
off-shore et les fondations des pylônes de transport d’énergie électrique. Le décollement de la
fondation caractérise le fait qu’une partie de la fondation se décolle du sol, ce qui n’implique
pas forcément que le centre de la fondation se soulève par rapport à sa position initiale. Il peut
en effet y avoir décollement et tassement du sol sous le centre de la fondation. Dans le cas
contraire, lorsqu’il y a soulèvement du centre de la fondation, on parle alors de soulèvement
de la fondation. Le déplacement total est décomposé en déplacements élastique, plastique et de
soulèvement [Crémer et al., 2001]. Le soulèvement constitue une forme de rupture par perte de
capacité portante. Ces ruptures sont observées surtout dans des sols cohérents mous, où le risque
de liquéfaction ne se pose pas, mais où la résistance cyclique du sol est insuffisante pour la re-
prise des actions dynamiques. Un cas particulièrement intéressant est celui quand la fréquence
principale de la superstructure coïncide avec la fréquence de la couche de sol : la résonance
peut conduire à une augmentation considérable des efforts sur la fondation et éventuellement
à une rupture par perte de capacité portante [Romo and Auvinet, 1991]. Il a été clairement mis
en évidence que les systèmes conçus avec un coefficient de sécurité faible vis à vis des charges
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permanentes (FS < 2) sont les plus affectés par une rupture par perte de capacité portante. Cela
a été observé pour tous les types de fondations et particulièrement pour les fondations super-
ficielles. Le problème du soulèvement met l’accent sur un aspect du système qui est souvent
négligé ou insuffisamment décrit. C’est le critère de résistance de l’interface entre le sol et la se-
melle. Le critère de résistance de l’interface combiné avec le critère du sol définissent le critère
de résistance globale sur le plan juste au dessous de la semelle. En effet, la réponse dynamique
du système global sol-structure sous l’effet d’un chargement dynamique peut être influencée par
les caractéristiques de l’interface entre le sol et la structure.
2.8.1 Méthodes théoriques de calcul de la résistance au soulèvement
La littérature fournit plusieurs méthodes de calcul de la résistance en soulèvement des fon-
dations. À savoir :
– La méthode du cône (sols granulaires et cohésif),
– La méthode de Kulhawy (sols granulaires),
– La méthode de la norme SN-40.1 [Trudel and Lemieux, 2005] d’Hydro-Québec (sols gra-
nulaires et cohérents),
– La méthode de Meyrhof et Adams (sols granulaires et cohérents),
– La méthode de cisaillement appliquée aux sols cohérents.
2.8.2 Les interfaces fondation-structure
Plusieurs recherches ont été consacrées à la modélisation et la résolution numérique des
problèmes d’interface [ITASCA, 2005]. Il existe trois catégories d’interfaces : Les interfaces à
épaisseur nulle, les interfaces à épaisseurs minces et les éléments finis conventionnels. L’inter-
face à épaisseur nulle est un élément fini qui admet comme degrés de liberté les déplacements
relatifs entre les deux faces de l’interface. Les interfaces présentent plusieurs modes de défor-
mation :
– pas de glissement : lorsque l’interface travaille uniquement en compression,
– glissement : lorsque la contrainte de cisaillement excède un seuil bien déterminé et qu’on
a toujours une compression,
– décollement ou soulèvement : quand la contrainte de cisaillement est nulle et que la com-
pression devient une tension,
– diminution du soulèvement et reprise de l’état initial,
2.8.3 Les macroéléments
L’étude du soulèvement des fondations nous ramène au concept de ce qu’on appelle macro-
élément. Le modèle de macroélément comporte deux mécanismes en couplage : la plastification
du sol et le décollement qui peut se produire sur l’interface sol-structure. Il est muni d’une loi de
comportement écrite en termes de forces et de déplacements généralisés de la fondation. La par-
tie linéaire de cette loi est reproduite par les impédances dynamiques de la fondation. La partie
non linéaire comporte deux mécanismes. Le premier, d’origine matérielle, est dû au comporte-
ment irréversible du sol de fondation. Ce mécanisme est décrit par un modèle de plasticité. La
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famille des modèles hypoplastiques, est particulièrement adaptée pour la description du com-
portement sous chargement cyclique. Le deuxième mécanisme, d’origine géométrique, est dû
aux conditions de contact unilatéral sur interface sol-fondation permettant le décollement de la
fondation.Ce mécanisme est parfaitement réversible : il est décrit par un modèle d’élasticité non
linéaire qui tente de reproduire la réduction de la rigidité de la fondation due au décollement.
Roscoe [Roscoe, 1956] est l’un des premiers à suggérer une analyse du comportement non li-
néaire des fondations dans le cadre de la théorie de la plasticité. L’idée de base consiste à rem-
placer le tenseur de contraintes et le tenseur de déformations par les forces résultantes sur la
semelle et les déplacements généralisés correspondants. Une loi de comportement élastoplas-
tique est introduite afin de relier les incréments de forces aux incréments des déplacements.
Cette idée simple a servi de principe pour la modélisation des fondations superficielles par ma-
croélément.
L’écoulement plastique (pour le modèle élastoplastique du macroélément) est produit lorsque
l’on a un dépassement de la capacité portante de la semelle. Cette hypothèse a été liée avec l’idée
de représenter la capacité portante d’une fondation sous forme d’une surface dans l’espace des
paramètres de chargement du système. Les surfaces ultimes pouvaient alors être utilisées comme
surfaces de charge pour le modèle de macroélément, ce qui amène au problème de l’évaluation
de la capacité portante. Cependant, la seule connaissance de la surface ultime ne suffit pas pour
assurer une description satisfaisante du comportement non linéaire du système sol-fondation.
Comme le comportement des sols est fortement non linéaire même pour des déformations très
faibles (ce qui motive l’introduction de différents types d’écrouissage dans les modèles élasto-
plastiques), des déplacements résiduels pour la semelle apparaissent, même avant la rupture par
perte de capacité portante. Il est alors essentiel de déterminer, non seulement la surface ultime,
mais aussi l’évolution de sa forme et de sa position dans l’espace des paramètres de chargement
en fonction du trajet de chargement imposé.
Le modèle de Nova et Montrasio
Nova et Montrasio [Nova and Montrasio, 1991], ont introduit le terme macroélément dans
la problématique des fondations superficielles dans leur étude sur l’évaluation des tassements
d’une fondation superficielle, reposant sur un sol frottant et soumise à l’action d’une charge
inclinée et excentrée. Ils ont décrit la réponse non linéaire du système sol-fondation due au
comportement irréversible du sol de fondation sans prendre en considération le phénomène de
décollement.
La méthode simplifiée de Wolf
Wolf [Wolf, 1988] a proposé une méthode simplifiée dont l’idée centrale est de remplacer
la surface de contact réelle par un disque circulaire équivalent dont le centre coïncide avec le
centre de gravité S de la surface de contact réelle. Le rayon du disque équivalent est différent
selon la condition imposée pour sa détermination. La méthode propose le calcul de deux rayons
fictifs pour le disque équivalent. le premier est obtenu en considérant que l’aire de contact réelle
est égale à la surface du disque équivalent (cette condition correspond au degré de liberté de
translation horizontale de la semelle sur le sol). Le deuxième est obtenu en considérant que le
moment d’inertie de l’aire de contact réelle est égal au moment d’inertie du disque équivalent
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(cette condition correspond au degré de liberté de rotation de la semelle).
Le macroélément de Crémer 2001
Crémer [Crémer et al., 2001] a présenté un modèle de macroélément pour l’analyse de l’in-
teraction dynamique sol-structure, où le comportement non linéaire au niveau de la fondation est
décrit par un modèle de plasticité en couplage avec un modèle de décollement. Le modèle a été
développé pour la configuration d’une semelle filante sur la surface d’un sol purement cohérent
sans résistance à la traction. L’incrément des déplacements totaux du système s’écrit :
Utot = Uel + Upl + Udecol (2.28)
Contribution de Chatzigogos 2008
Chatzigogos et al. [Chatzigogos et al., 2009] se sont basés sur la formulation du macroélé-
ment de Crémer et ils ont trouvé que les modèles antérieurs ont utilisé la surface ultime du
système sol fondation comme la surface de charge pour le modèle de plasticité, caractéristique
qui a parfois posé des problèmes tant pour la formulation du modèle de plasticité que sur le
traitement numérique du problème. Chatzigogos et al. ont présenté une nouvelle structure pour
le macroélément qui part de l’hypothèse que la surface ultime du système coïncide avec la sur-
face de charge du modèle de plasticité. Cela permet de formuler les modèles de plasticité et de
décollement de manière indépendante de la surface ultime mais de telle façon que les états de
chargement obtenus pour le système soient contenus à l’intérieur de la surface ultime.
Développements dans le contexte de l’industrie off-shore
Outre les applications du génie parasismique, la conception des fondations pour l’indus-
trie off-shore est un domaine important d’applications du concept du macroélément pour les
fondations superficielles. En parallèle, il y a eu un effort pour exploiter le volume important
de données expérimentales en formulant des modèles de macroéléments pour faciliter le pro-
cessus de conception. On note que le problème de conception de fondations off-shore est en
général moins compliqué que le problème sismique ; il s’agit, en fait, d’une conception sous
un chargement cyclique généralisé. Ainsi, Gottardi et al. [Gottardi et al., 1999] et Cassidy et
al. [Cassidy et al., 2002] présentent deux modèles de macroéléments pour le comportement de
semelles sur sable et Martin et Houlsby [Martin and Houlsby, 2000] pour des semelles sur ar-
gile. Les modèles insistent surtout sur les particularités des fondations off-shore : profondeur
d’encastrement, forme circulaire et sur une description très détaillée de la surface ultime.
2.8.4 Soulèvement des fondations dans la pratique
Face à l’importance des efforts d’arrachement transmis aux pieds des pylônes tétrapodes des
lignes à haute tension, les installateurs et notamment RTE (Réseau de transport d’Électricité de
France)ont mis au point des massifs à dalle adaptés pour reprendre de tels efforts (Fig. 2.6), qui
étaient calculés à l’origine d’une façon assez empirique (méthode de l’angle de soulèvement).
Pour RTE, ces massifs font l’objet de séries normalisées de façon à permettre une adaptation des
dimensions à la valeur de l’effort à reprendre, au type de pylône et à la qualité du terrain. Une
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des caractéristiques particulières à certains de ces massifs est la présence d’un redan d’environ
15 cm de largeur. Ce redan joue un rôle important, car il permet de s’assurer que la rupture par
cisaillement se fera dans le terrain en place (surface de cisaillement en pointillé sur la figure 2.6)
et non dans le remblai de comblement de la fouille, généralement de qualité moins bonne. Ces
massifs sont actuellement justifiés par une méthode de calcul a la rupture dite Methode en c et φ
qui a été élaborée et décrite par Martin [Dominique, 2002]. Le sol est caractérise par (Fig. 2.7).
– son poids spécifique
– son angle de frottement interne effectif
– sa cohésion effective
Par simplification, la rupture du sol par cisaillement est supposée se produire selon une surface
plane caractérisée par l’angle α. L’effort limite d’arrachement est donné par la formule :
Qft = pD[cMc + γD(Mφ +Mγ)] +W (2.29)
Les coefficients Mc, Mφ et Mγ sont des paramètres adimensionnels, fonctions de l’angle de
frottement et de l’élancement de la fondation D/R (R est le rayon équivalent). Ils sont donnés
par les abaques de la figure 2.8.
FIGURE 2.6 – Exemple de massif standardisé à redans
[Dominique, 2002]
2.8.5 Essais expérimentaux d’arrachement des fondations
Des observations sur site ont montré que la majorité des structures endommagées au niveau
de la fondation, ont présenté un mécanisme de rupture en rotation avec décollement à l’interface
sol-fondation et ceci par dépassement de la capacité portante. Il y a eu un effort de reproduction
du phénomène de dépassement de la capacité portante d’une fondation superficielle en labora-
toires. Les travaux expérimentaux de Zeng et Steedman [Zeng and Steedma, 1998] ont contribué
à la compréhension plus profonde de ce mécanisme de rupture. La familles des méthodes expé-
rimentales comprend :
– Des travaux qui se basent sur l’expérimentation au laboratoire : essais en centrifugeuse,
essais sur table vibrante.
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FIGURE 2.7 – Méthode de Martin : Schéma de calcul
[Dominique, 2002]
– Des travaux qui se basent sur des essais sur site.
On peut noter que l’utilisation des équipements puissants pour l’étude de la stabilité dynamique
des fondations superficielles, comme les centrifugeuses et les tables vibrantes, a offert une moti-
vation forte vers la prise en compte des déplacements permanents, suivant les idées de Newmark
[Newmark, 1965]. La mise en évidence des mécanismes de rupture et l’étude détaillée de leurs
caractéristiques, suivies par des évaluations quantitatives concrètes des déplacements et des ro-
tations permanentes à travers des essais en centrifugeuse ou sur table vibrante, ont fourni la
vérification expérimentale de nombreux modèles théoriques visant à la description plus ration-
nelle du phénomène d’interaction dynamique sol-structure.
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FIGURE 2.8 – Abaques de détermination des coefficients de calcul du soulèvement
[Dominique, 2002]
Chapitre 3
DÉFINITION DU PROJET DE
RECHERCHE
3.1 Mise en contexte
L’interaction sol-structure a été explorée dans beaucoup de travaux antérieurs tel que pré-
senté dans le chapitre précédent. L’accent a été mis sur le phénomène d’interaction en décrivant
l’élément de liaison sol-structure qui assure l’interaction entre les deux parties. Des fonctions
d’impédance en linéaire ou des macroéléments contenant les lois de comportement non linéaires
de la fondation ont été décrits et analysés par plusieurs chercheurs. Néanmoins, le phénomène
d’interaction a été largement analysé dans le domaine des calculs sismiques. L’effet de l’interac-
tion sous l’effet des charges dynamiques autre que les séismes, n’a pas été assez exploré dans la
littérature. Et même si cet effet a été pris en compte, c’était souvent dans le cadre de la linéarité
du comportement de la fondation.
L’importance des charges dynamiques sollicitant les pylônes de transport d’énergie électrique et
les dommages connus dans l’histoire (tempêtes de verglas au Québec et en France) par ce type
de structures, à cause du chargement du vent et des charges impulsives, a créé l’idée d’étudier
le comportement des pylônes en considérant l’interaction entre le sol et la structure. Cette thèse
s’inscrit dans le cadre des recherches effectués au sein de la chaire HQTE-RTE afin d’atteindre
un meilleur niveau de performance des réseaux électriques soumis à des conditions climatiques
extrêmes.
Les calculs ont été menés dans le cadre de la linéarité et la non linéarité du comportement de
la fondation. En fait, dans une première étape, les non linéarités n’étaient pas considérés pour
comprendre le phénomène d’interaction et le qualifier sans compliquer les simulations. Dans une
deuxième étape, les non linéarités matérielles et géométriques de la fondation ont été intégrées
au modèle numérique.
3.2 Objectifs
L’objectif principal de ce projet de recherche est d’évaluer numériquement avec intégration
temporelle directe l’effet de l’interaction sol-structure sur le comportement dynamique des py-
lônes transport d’énergie électrique. L’étude vise en particulier le calcul des réactions d’appui
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lors de chargements dynamiques en tenant compte des non linéarités de comportement de la
fondation. Le pylône est soumis a un chargement de vent et à des charges impulsives tel que le
bris d’un conducteur. Pour atteindre cet objectif quatre sous-objectifs ont été fixés :
– Simuler numériquement le comportement, supposé linéaire de la fondation, afin d’aboutir
à des éléments de liaison linéaires entre le sol et la fondation appelés fonctions d’impé-
dance.
– Intégrer l’élément de liaison obtenu précédemment dans un modèle numérique de la struc-
ture soumise au vent ou à un choc et déterminer l’effet de l’interaction linéaire.
– Simuler numériquement le comportement non linéaire de la fondation afin d’obtenir des
éléments de liaison non linéaire sol-structure, c’est à dire des courbes force-déplacement.
– Évaluer la réponse d’un cas réel d’un pylône à treillis en intégrant l’élément de liaison non
linéaire obtenu au modèle de la structure.
3.3 Méthodologie
La méthodologie proposée pour atteindre les objectifs est la suivante :
3.3.1 Comportement linéaire de la fondation (chapitre 4)
– Développer un modèle numérique qui simule la fondation pour déterminer les valeurs des
impédances de fondation.
– Valider le modèle numérique par rapport aux résultats analytiques existants
– Faire varier les paramètres du sol et fournir des fonctions d’impédance de cas réels de sols
homogène, bi-couche ou à plusieurs couches avec vitesse de cisaillement variable avec la
profondeur.
– Proposer une formule analytique d’une profondeur équivalente à partir de laquelle l’effet
de l’interaction sol-structure pourra être capturé.
– Fournir un moyen de déduction des fonctions d’impédance (rigidité et amortissement)
d’un sol bi-couche à partir des impédances d’un sol homogène.
Ce chapitre constitue la base d’un article publié au journal International Journal of Geotechnical
Engineering en avril 2011.
3.3.2 Comportement non linéaire de la fondation (chapitre 5)
– Programmer en utilisant le langage FISH intégré dans le code de calcul FLAC, un mo-
dèle numérique qui simule le comportement non linéaire de la fondation sous chargement
statique incrémental et sous chargement cyclique.
– Valider le modèle numérique par rapport aux résultats expérimentaux faits sur des pylônes
grandeur nature par Hydro-Québec.
3.3.3 Pylônes soumis à des charges impulsives (chapitre 6)
– Préparer un modèle numérique simplifié et un autre réel tridimensionnel de la structure
d’un pylône à treillis soumis à des charges impulsives.
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– Intégrer les fonctions d’impédance obtenues numériquement dans le modèle de la struc-
ture
– Déterminer les propriétés équivalentes du système sol-structure
– Mener une étude paramétrique sur le modèle de la structure simplifiée en variant les va-
leurs des impédances
– Fournir une méthode de prédiction de l’effet de l’interaction sur les valeurs des réactions
d’appui de la structure en utilisant les propriétés équivalentes analytiques et le spectre de
réponse.
– Évaluer l’effet de l’interaction sur un cas réel d’un pylône à treillis soumis à des charges
impulsives en comparant les réactions d’appui à base rigide à ceux à base flexible.
– Tenir compte des non linéarités du comportement de la fondation et évaluer l’effet de
l’interaction dans ces conditions
– Comparer les résultats de calculs linéaires à ceux non linéaires
Ce chapitre constitue le contenu d’un article soumis.
3.3.4 Pylônes soumis au chargement du vent (chapitre 7)
– Préparer un modèle numérique simplifié et un autre réel tridimensionnel de la structure
d’un pylône a treillis soumise au chargement du vent.
– Intégrer les fonctions d’impédance obtenues numériquement dans le modèle de la struc-
ture
– Déterminer les propriétés équivalentes du système sol-structure
– Mener une étude paramétrique du modèle de la structure simplifiée
– Vérifier le modèle numérique en comparant les résultats à ceux obtenus par la méthode
stochastique
– Déterminer l’effet de l’interaction sur un cas réel d’un pylône a treillis soumis au charge-
ment du vent.
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Chapitre 4
MODÈLE LINÉAIRE DE LA
FONDATION
4.1 Introduction
Le risque associé aux charges sismiques et aux vibrations des sols a créé le besoin d’une ana-
lyse dynamique rigoureuse tenant compte du phénomène d’interaction entre la structure et le sol
qui la supporte. Une étape fondamentale dans la prise en compte de l’interaction est le calcul des
fonctions d’impédance (rigidité dynamique et amortissement de la fondation : (K = k + iωc))
de la fondation. Il s’agit de remplacer la fondation par un ensemble de ressorts et d’amortisseurs
dans les directions des mouvements.
La fonction adimensionnelle de déplacement ou de souplesse est l’inverse de la fonction d’im-
pédance. Les fonctions de déplacement sont complexes et sont décomposées en deux parties :
réelle et imaginaire. La partie réelle rend compte de la raideur et de l’inertie du sol tandis que
la partie imaginaire rend compte de la dissipation de l’énergie du système (par radiation et par
amortissement matériel). La partie réelle représente la partie réversible de la déformation, tandis
que la partie imaginaire correspond à l’énergie dissipée par la propagation de l’onde dans le sol
et par le caractère hystéristique du sol.
Gazetas a largement étudié le problème d’interaction sol-structure et surtout la détermina-
tion des fonctions d’impédance [Gazetas, 1983]. Il a fourni plusieurs tableaux et abaques de
calcul des impédances relatifs à différents types de sols et valables pour toutes dimensions des
semelles. Il y a plusieurs autres contributions qui ont traité le problème de calcul des fonctions
d’impédance. Bycroft [Bycroft, 1956], Luco et Westmann [Luco and Westmann, 1968] et Velet-
sos et Vebric [Veletsos and Vebric, 1973] ont utilisé des méthodes analytiques. Dominiguez and
Roesset [Dominiguez and Rosset, 1978] ont utilisé l’approche des éléments aux frontières dans
le domaine fréquentiel. Les méthodes numériques de calcul des impédances ont été introduites
par Veletsos and Wei [Veletsos and Wei, 1971]. Dans la littérature, la plupart des contributions,
considèrent le sol comme étant un milieu semi-infini [Gazetas, 1991] avec un module de ci-
saillement constant G c’est à dire une vitesse de cisaillement constante Vs sachant que G = ρV 2s
(ρ est la densité du sol). En réalité, la vitesse de cisaillement du sol n’est pas constante et elle
varie avec la profondeur. Il donc plus réaliste de considérer un module de cisaillement variable
ou qu’on appelle aussi effectif G = Geff qui correspond à une vitesse de cisaillement variable
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Vseff pour évaluer les fonction d’impédance et les fonctions de déplacement.
Gazetas [Gazetas, 1991] a étudié l’effet de la variation du module de cisaillement avec la profon-
deur. Il a considéré trois types de variation de G : (1) variation modérée de G avec la profondeur
(z), G = G0(1 + z/B)1/2 ; (2) variation linéaire, G = G0(1 + z/B) et (3) variation rapide avec
la profondeur, G = G0(1 + αz/B)2. G0 est le module de cisaillement à la surface du sol et α
est un paramètre déterminé en se basant sur des essais expérimentaux. Dans ses recherches, Ga-
zetas a montré qu’il existe une profondeur d’équivalence zeff à laquelle la valeur du module de
cisaillement pourrait être considérée pour calculer les impédances de fondation sans faire varier
la vitesse de cisaillement avec la profondeur. Il a prouvé que cette profondeur est principalement
fonction de la largeur de la semelle.
L’objectif de ce chapitre est d’évaluer numériquement les fonctions de déplacement d’une se-
melle filante à la surface du sol. Les calculs ont été menés pour un sol homogène avec vitesse de
cisaillement constante et avec une vitesse de cisaillement dépendant de la profondeur. La charge
appliquée à la semelle est une charge sinusoïdale de fréquence variable. Les fonctions de dé-
placement sont présentées sous forme de courbes en fonction d’une fréquence adimensionnelle
a0 qui a été fait varier dans un grand intervalle de valeurs. Afin de s’aligner à la réalité dans la
modélisation des profils des sols, les cas des sols bi-couches et hétérogènes ont été aussi simulés
avec le code de calcul FLAC. Une profondeur d’équivalence a été proposée afin de déterminer
la profondeur de capture de l’effet de l’interaction sol-structure.
4.2 Validation des calculs
Les modèles décrits dans ce chapitre ont été développés avec le code de calcul FLAC
[ITASCA, 2005]. Afin de vérifier la pertinence de ces modèles de calcul, des validations par
rapport aux résultats existants ont été faites. Les fonctions de déplacement, d’une fondation su-
perficielle filante, déterminées numériquement ont été comparées aux résultats existants de Huh
[Huh, 1986]. On rappelle que les fonctions de déplacement sont le rapport du déplacement di-
visé par la force appliquée (4.1). La fonction de déplacement est une fonction de la fréquence
qui peut s’écrire aussi sous la forme générale décrite par l’équation 4.2. La partie réelle est notée
f1 et la partie imaginaire est notée f2 ( [Sieffert and Franck, 1991]).
F =
u(t)
P (t)
(4.1)
F = f1(ω) + if2(ω) (4.2)
4.2.1 Modèle de calcul
Dans le modèle de calcul 4.1, la fondation est supposée rigide et non pesante, reposant sur
un sol élastique homogène et isotrope, de densité ρ=2000 kg/m3, de module de cisaillement
G=1.92× 108 N/m2 qui correspond à une vitesse de cisaillement de 310 m/s, de coefficient de
Poisson ν = 0.4, de taux d’amortissement ξ = 0.05, de largeur 40 m et de hauteur 30 m. La
figure 4.1 montre la grille, la fondation et les frontières du modèle. Le maillage est composé
d’une grille de 80 x 60 mailles de dimensions 0.5× 0.5 chacune. La fondation de largeur 4m est
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modélisée par des éléments structuraux de type poutre. Des frontières visqueuses [Lysmer, 1965]
sont situées aux limites de la grille. La base est rendue rigide en liant les noeuds des éléments
poutres modélisant la fondation ensemble. Par exemple, dans le cas d’une vibration verticale, on
fixe les degrés de liberté de translation horizontale et de rotation et on lie les degrés de liberté
de translation verticale de la fondation ensemble. Par conséquent, la fondation possède dans
chaque cas de calcul un seul degré de liberté. Pour avoir une fondation non pesante, la densité
adoptée pour les éléments structuraux est très faible. Pour que le pas de temps soit celui du sol,
le module d’Young de la fondation est faible. Ce choix n’influence pas les valeurs des fonctions
de déplacement.
Deux cas de calculs sont considérés : le cas d’une vibration verticale et celui d’une vibration
horizontale. On évalue dans chaque cas la partie réelle et la partie imaginaire des fonctions de
déplacement.
Le chargement dynamique appliqué à la fondation est sinusoïdal. L’onde se propage avec une
fréquence variable de 1.23 Hz à 39.47Hz. En se basant sur les caractéristiques élastiques du
modèle, les vitesses des ondes primaires et de cisaillement sont définies par : Vp = 759 m/s et
Vs = 310 m/s la plus grande maille du modèle est de largeur : 0.5 m. La fréquence maximale
qu’on peut introduire est f = Vs/λ = Vs/10×∆l = 62 Hz. D’où les dimensions des mailles sont
suffisamment petites pour permettre aux ondes de se propager correctement [ITASCA, 2005].
FIGURE 4.1 – Modèle de calcul, cas d’un chargement vertical)
4.2.2 Validation
Les calculs sont exécutés sur une gamme de fréquences adimensionnelles ao qui est définie
par l’équation 4.3.
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a0 =
ωB
Vs
(4.3)
0.04 < a0 < 1.6 or 1 < f < 40Hz
Les fonctions de déplacement obtenues (f1v, f2v, f1h et f2h) sont tracées sur les figures 4.2,
4.3, 4.4 et 4.5. Les résultats numériques sont comparés aux solutions qui ont été obtenues par
Huh [Huh, 1986] qui a utilisé la méthode des éléments aux frontières dans le cas particulier où
la hauteur du massif de sol divisée par la demie largeur de la fondation est égale à 15 et ∞
(H/B = 15 et∞). Les solutions de référence sont issues des fiches 4.13 et 4.14 du manuel des
fonctions d’impédance [Sieffert and Franck, 1991]. Les résultats sont présentés en fonction de la
fréquence adimensionnelle a0. Les indices v et h correspondent respectivement à un chargement
vertical et à un chargement horizontal. Les indices 1 et 2 désignent respectivement les parties
réelles et imaginaires des fonctions de déplacement.
4.2.3 H/B = 15
Les figures 4.2 et 4.3 montrent respectivement la variation des parties réelles et imaginaires
des fonctions de déplacement quand la hauteur du massif de sol divisée par la demi largeur de la
fondation est égale à 15. Les frontières du modèle sont supposées rigides. Selon les courbes, on
constate que les valeurs numériques sont en bon accord avec les résultats de Huh [Huh, 1986].
On rappelle que dans les calculs de Huh le sol est un monocouche reposant sur un substratum
rocheux qui empêche la propagation des sollicitations à l’infini. Par conséquent, les composantes
des fonctions de déplacement présentent des pics dus à la réflexion des ondes. Ces fluctuations
sont plus prononcées pour des basses fréquences vu que la longueur d’onde est plus importante.
Le facteur d’amortissement est constant dans les calculs de Huh et al. alors qu’il est fonction de
la fréquence dans notre cas.
4.2.4 H/B =∞
Les figures 4.4 et 4.5 montrent respectivement la variation des parties réelles et imaginaires
des fonctions de déplacement quand la hauteur du massif de sol divisée par la demi largeur de
la fondation est égale à ∞. Aux bords droite, gauche et en bas du modèle des éléments aux
frontières absorbantes ont été appliquées. On constate que les valeurs numériques sont en bon
accord avec les résultats de Huh [Huh, 1986]. Les pics ne sont plus présents étant données qu’il
s’agit d’un milieu semi-infini.
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FIGURE 4.2 – Comparaison des résultats numériques H/B=15 avec ceux calculés par Huh
[Huh, 1986]), partie réelle (f1v)
FIGURE 4.3 – Comparaison des résultats numériques H/B=15 avec ceux calculés par Huh
[Huh, 1986]), partie imaginaire (f2v)
4.3 Variation de la vitesse de cisaillement
L’objectif de cette section est de déterminer les parties réelles et imaginaires des fonctions
de déplacement d’une fondation superficielle reposant sur un sol homogène de largeur 20 m et
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FIGURE 4.4 – Comparaison des résultats numériques H/B=∞ avec ceux calculés par Huh
[Huh, 1986]), partie réelle (f1v)
FIGURE 4.5 – Comparaison des résultats numériques H/B=∞ avec ceux calculés par Huh
[Huh, 1986]), partie imaginaire (f2v)
de hauteur 15 m. Les calculs sont menés dans deux situations différentes selon que la vitesse
de cisaillement du sol est indépendante ou variable avec la profondeur. Le modèle est décrit par
la figure 4.6. Trois sols typiques ont été considérés dans les calculs. Les propriétés dynamiques
des sols modélisés sont décrites dans le tableau 4.1.
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TABLE 4.1 – Caractéristiques des sols
Sol Vitesse de
cisaillement
constante
Vs(m/s)
Vitesse de ci-
saillement va-
riable Vsl (m/s)
ρ (kg/m3) Coefficient de
Poisson ν
Sol granulaire 200 200 1800 0.33
Sol cohésif 100 100 1600 0.45
Sol granulaire
grossier
300 300 2000 0.33
FIGURE 4.6 – Schéma du modèle numérique utilisé [Jendoubi et al., 2011]
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4.3.1 Calcul avec Vs constante
Dans cette partie, on considère que le module de cisaillement est constant sur toute la pro-
fondeur. On envisage trois cas de calcul. Chaque cas correspond à un type de sol. Le premier est
un sol cohésif dont Vs = 100m/s, ν = 0.45 et ρ = 1600 kg/m3. Le deuxième est un sol granulaire,
ses caractéristiques sont telles que Vs = 200 m/s, ν = 0.33 et ρ = 1800 kg/m3. Le troisième est
un sol granulaire grossier de Vs = 300 m/s, ν= 0.33 et ρ = 2000 kg/m3.
Les fonctions de déplacement, dans le cas où la vitesse de cisaillement est constante, sont
présentées sur les figures 4.7, 4.8, 4.9 et 4.10. Chaque figure renferme trois courbes qui corres-
pondent à trois types de sols différents. La figure 4.7 correspond à la partie réelle des fonction de
déplacement relatives à une vibration verticale alors que la figure 4.8 correspond la partie ima-
ginaire. Les figures 4.9 et 4.10 représentent les parties réelles et imaginaires avec une vibration
horizontale.
On constate d’après ces courbes que lorsque le module de cisaillement est constant sur toute la
profondeur, les courbes des parties réelles et imaginaires des fonctions de déplacement sont en
général identiques. La courbe correspondant à un sol cohésif montre des valeurs légèrement infé-
rieures. Ceci peut être dû au coefficient de Poisson égal à 0.45 alors qu’il est égal à 0.33 pour les
deux autres types de sol. Ces résultats confirment en général ceux de Gazetas G. [Gazetas, 1991]
qui présente une seule courbe pour la même valeur du coefficient de Poisson. C’est à dire pour
une valeur bien déterminée de la fréquence adimensionnelle a0, les valeurs des fonctions de dé-
placement sont égales.
On note que les parties imaginaires des fonctions de déplacement croissent rapidement à basses
fréquences et diminuent quand la fréquence augmente. Ceci veut dire que l’énergie dissipée est
très faible à basses fréquences (régime quasi-statique) contrairement aux grandes fréquences.
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FIGURE 4.7 – Partie réelle des fonctions de déplacement avec Vs constante : vibration verticale
FIGURE 4.8 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement avec Vs constante : vibration
verticale
40 CHAPITRE 4. MODÈLE LINÉAIRE DE LA FONDATION
FIGURE 4.9 – Partie réelle des fonctions de déplacement avec Vs constante : vibration horizon-
tale
FIGURE 4.10 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement avec Vs constante : vibration
horizontale
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4.3.2 Calcul avec Vs variable
En réalité dans un sol, la vitesse des ondes de cisaillement ou le module de cisaillement aug-
mente avec la profondeur (eq. 4.4). Cette augmentation est directement reliée à l’augmentation
de la contrainte effective (σ′). Gazetas [Gazetas, 1991] propose trois modèles de variation du
module de cisaillement tel qu’il est indiqué sur la figure 4.11. Dans cette thèse, pour simplifier,
la vitesse des ondes de cisaillement dans une couche de sol est généralement normalisée par
une contrainte de 100 KPa pour éliminer l’effet de la profondeur [Hardin and Drnevich, 1972].
Par la suite, on parle de vitesse normalisée notée Vs1. Elle est liée à la vitesse de cisaillement
constante Vs par la relation 4.4.
FIGURE 4.11 – Variation du module de cisaillement selon Gazetas [Gazetas, 1991]
Vs = Vs1(
σ
′
100
)
1
4 (4.4)
Pour des raisons de simplification, on considère que le sol est non saturé avec σ = σ′ (σ =
ρZ, Z est la profondeur du sol).
On envisage trois cas de calcul. Chaque cas correspond à un type de sol. Le premier est un
sol cohésif dont Vs1 = 100m/s, ν = 0.45 et ρ = 1600 kg/m3. Le deuxième est un sol sableux, ses
caractéristiques sont telles que Vs1 = 200m/s, ν = 0.33 et ρ = 1800 kg/m3. Le troisième est un
sol granulaire grossier de Vs1 = 300m/s, ν = 0.33 et ρ = 2000 kg/m3. Chaque sol est divisé en
cinq couches de hauteur 3m chacune. Vs est constante pour chacune de ces couches. Sa valeur
correspond à la valeur moyenne au milieu de la couche. La figure 4.12 montre les différentes
valeurs de la vitesse de cisaillement en fonction de la profondeur z. La variation du module de
cisaillement est illustrée sur le même graphique 4.12.
Les fonctions de déplacement, dans le cas où la vitesse de cisaillement est variable, sont
présentées sur les figures 4.13, 4.14, 4.15 et 4.16. Chaque figure renferme trois courbes qui cor-
respondent à trois types de sols différents. Les figures 4.13 et 4.14 correspondent à une vibration
verticale alors la figure 4.15 et 4.16 correspondent à une vibration horizontale.
D’après la figure 4.13, on remarque que pour des faibles fréquences (a0 < 0.5), les courbes
de la partie réelle des fonctions de déplacement sont écartées l’une de l’autre. Les valeurs de la
partie imaginaire (figure 4.14) du sol cohésif sont légèrement différentes des valeurs des deux
42 CHAPITRE 4. MODÈLE LINÉAIRE DE LA FONDATION
FIGURE 4.12 – Variation de la vitesse et du module de cisaillement [Jendoubi et al., 2011]
sols granulaires. Quand la fréquence adimensionnelle a0 est presque égale à 0.6, les valeurs de
la partie imaginaire des fonctions de déplacement augmentent pour constituer un pic relatif à la
première fréquence propre des ondes de cisaillement (figures 4.14 et 4.16). Les trois courbes des
parties imaginaires sont identiques à partir de a0 = 2.5.
Les graphiques correspondant à un sol cohésif montrent des valeurs légèrement inférieures. Ceci
est peut être dû au coefficient de Poisson qui est égal à 0.45 alors qu’il est égal à 0.33 pour les
deux autres types de sol.
4.3.3 Comparaison des résultats
La comparaison des résultats obtenus avec une vitesse de cisaillement constante et ceux
obtenus avec une vitesse variable permet d’aboutir aux conclusions suivantes :
– Dans tous les cas, à basses fréquences, les parties réelles f1v et f1h des fonctions de dépla-
cement sont plus importantes avec un module de cisaillement variable. Ce qui se traduit
par une déformation plus grande. Par conséquent, le sol est moins rigide.
– L’observation des courbes des parties imaginaires des fonctions de déplacement (figures
4.8, 4.10 4.14 et 4.16) montre que la dissipation des ondes dans le sol diminue pour s’an-
nuler lorsque la fréquence de vibration tend vers 0. Ceci traduit le comportement élastique
du sol (nullement dissipatif) lorsque le chargement est quasi-statique.
– Les valeurs des parties imaginaires f2v et f2h pour un sol de module de cisaillement
constant sont inférieures aux valeurs de ces paramètres dans le cas d’un sol avec G va-
riable. On déduit alors que dans le premier cas, l’énergie dissipée est sous estimée et
l’amortissement est plus important. En termes d’impédances, à basses fréquences, l’amor-
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FIGURE 4.13 – Partie réelle des fonctions de déplacement avec Vs variable : vibration verticale
FIGURE 4.14 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement avec Vs variable : vibration
verticale
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FIGURE 4.15 – Partie réelle des fonctions de déplacement avec Vs variable : vibration horizontale
FIGURE 4.16 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement avec Vs variable : vibration
horizontale
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tissement par radiation est nul. On a alors des faibles valeurs de l’amortissement dans ce
domaine qui reflètent l’énergie perdue par amortissement interne (par hystérésis).
– L’influence du coefficient de Poisson est plus claire si on considère des modules de ci-
saillement variables avec la profondeur. La courbe relative à un sol argileux s’écarte en-
core plus des deux autres courbes (figures 4.8 et 4.10).
– L’utilisation d’une vitesse de cisaillement variable avec la profondeur a induit une aug-
mentation considérable des valeurs de la partie réelle des fonctions de déplacement surtout
pour des faibles fréquences.
4.4 Profondeur d’équivalence
La comparaison des résultats obtenus avec une vitesse de cisaillement constante (sol homo-
gène) et ceux obtenus avec une vitesse de cisaillement variable (sol non-homogène) montrent les
limites du fait de supposer que la vitesse de cisaillement est constante pour tout un massif de sol.
Il est donc nécessaire de penser à considérer la variation de la vitesse de cisaillement. Cepen-
dant, l’égalité des valeurs des fonctions de déplacements avec vitesse de cisaillement constante
et variable pour certaines fréquences a donné l’idée de considérer une vitesse de cisaillement
constante mais à une certaine profondeur pour laquelle, on a pratiquement les mêmes valeurs
des fonctions de déplacement sans et avec variation de la vitesse de cisaillement. Cette profon-
deur est la profondeur zeff à laquelle le module de cisaillement G est égal àGeff . La profondeur
d’équivalence peut être exprimée par la relation 4.5.
zeff = (
3
γ
)(
100 + µ
1 + 2K0
) (4.5)
K0 = σ
′
h/σ
′
v avec σ
′
v est la contrainte effective verticale et σ
′
h est la contrainte effective
horizontale,
µ est la pression interstitielle,
γ la densité du sol.
Dans le cas ou µ = 0 et K0 = 1, la relation peut être simplifiée comme suit :
zeff = (
100
γ
) (4.6)
La profondeur d’équivalence varie de B à 2B dans le cas d’un chargement vertical et de
B/3 à 2B/3 pour un chargement horizontal. La comparaison des fonctions de déplacement avec
vitesse de cisaillement variable et vitesse de cisaillement constante permet de conclure que la
profondeur d’équivalence est de l’ordre de 8 m pour la partie imaginaire et de 2 à 4 m pour la
partie réelle.
La profondeur d’équivalence calculée dans les cas ou Vs1 = 100 m/s, 200 m/s et 300 m/s),
est tracée, pour un chargement vertical et un chargement horizontal, en fonction de la fréquence
adimensionnelle, a0, sur la figure 4.17 et la figure 4.18. La fréquence adimensionnelle a0 est
calculée en utilisant la valeur de Vs1, (a0 = ωρ/Vs1).
Il est clair que la profondeur d’équivalence relative à la partie réelle des fonctions de dépla-
cement est différente de celle relative à la partie imaginaire dans les deux cas de chargement
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horizontal et vertical. La profondeur d’équivalence relative à la partie imaginaire varie de 4B à
6B à basses fréquences (a0 < 0.05) et décroit inversement à la fréquence pour atteindre la valeur
minimale de 1B. Pour la partie réelle, la profondeur d’équivalence est deux fois plus petite que
celle obtenue pour la parie imaginaire quand la fréquence adimensionnelle a0 est inférieure à
0.6. Pour des fréquences supérieures à 0.6, zeff est égale à 1B pour un chargement vertical et
2B/3 pour un chargement horizontal.
FIGURE 4.17 – Variation de la profondeur d’équivalence, chargement vertical
[Jendoubi et al., 2011]
En regardant les résultats de calcul pour un chargement horizontal, on constate que dans
les deux cas des chargements vertical et horizontal, la variation de la profondeur d’équivalence
est similaire. La profondeur d’équivalence de la partie imaginaire diminue quand la fréquence
augmente. La variation de zeff est minime dans le cas de la partie réelle des fonctions de dépla-
cement.
4.5 Cas d’un sol bicouche
Le but ici est d’étudier l’influence du fait de considérer que la fondation repose sur un sol
formé de deux couches de natures différentes sur la variation des fonctions de déplacement et
par conséquent d’impédance. Afin de comparer les résultats obtenus pour le sol bicouche avec
ceux d’une seule couche, sur les figures 4.19, 4.20, 4.23, 4.24, 4.21 et 4.22, on présente les
parties réelles et imaginaires des fonctions de déplacement d’un bicouche, d’un sol granulaire
de hauteur 15 m et d’un sol cohérent aussi de hauteur 15 m. Deux situations ont été envisagées
selon que la couche supérieure est granulaire (Vs ratio = 2) ou cohésive (Vs ratio = 0.5). La
hauteur H1 de la couche supérieure est égale à 7.5, 10 ou 15m. La couche granulaire est telle
que Vs= 200 m/s, ν = 0.33, ρ = 1800 kg/m3 et ξ = 0.05. Les caractéristiques de la couche
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FIGURE 4.18 – Variation de la profondeur d’équivalence, chargement horizontal
[Jendoubi et al., 2011]
granulaire sont telles que Vs= 100 m/s, ν = 0.45, ρ = 1600 kg/m3 et ξ = 0.05. les fonctions f1v,
f2v et a0 sont calculées sur la base de la vitesse de cisaillement de la couche supérieure.
4.5.1 Sol bicouche (ratio des Vs = 2)
Vibration verticale
Les fonctions de déplacement, f1v et f2v obtenues à partir des simulations numériques pour
un sol bicouche ayant une couche granulaire (Vs=200 m/s) en haut de la couche cohésive (Vs 100
m/s et le ratio des Vs = 2) et H1/B égale à 3.75, 5 et 7.5 sont comparées sur les figures 4.19 et
4.20 aux fonctions de déplacement d’un milieu semi-infini. La figure 4.19 correspond à la partie
réelle des fonctions de déplacement alors que la figure 4.20 correspond à la partie imaginaire.
On constate que la présence d’une couche rigide en bas réduit les valeurs des fonctions de
déplacement à basses fréquences. À hautes fréquences, la solution relative à un milieu bicouche
approche la solution correspondant à un milieu semi-infini selon la valeur de H1. L’effet de
la couche en bas devient négligeable approximativement pour a0H1/B= 5.6. L’amplitude des
fonctions de déplacement relatives à un sol bicouche est inversement proportionnelle au ratio
H1/B. Elle est plus importante lorsque H1/B = 3.75. Entre 3 et 9 Hz, l’impact de la couche
du sol cohérent sur la partie réelle des fonctions de déplacement est inverse. A partir de 5Hz,
les valeurs de la partie imaginaire sont presque égales à celles de la couche supérieure. Pour des
fréquences situées entre 0.5 et 5 Hz, l’énergie dissipée (f2v) dans le bicouche est inférieure à celle
dissipée si le sol était purement granulaire. Il est important de noter que lorsque la différence des
parties réelles des fonctions de déplacement entre un milieu semi-infini et un bicouche atteint le
maximum, la différence entre les parties imaginaires des deux milieux est nulle et inversement.
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La différence des parties réelles et imaginaires sont donc en quadrature de phase (pi/2).
FIGURE 4.19 – Partie réelle des fonctions de déplacement, Vs ratio = 2 : vibration verticale
FIGURE 4.20 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement, Vs ratio = 2 : vibration verticale
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Vibration horizontale
Les figures 4.21 et 4.22 montrent la variation respectivement des parties réelles et imagi-
naires des fonctions de déplacement dans le cas d’un sol-bicouche avec une couche supérieure
granulaire reposant sur une couche cohésive sous l’effet d’une vibration horizontale. Un seul cas
qui correspond à H1= 7.5 m est présenté sur les figures. Dans le cas d’une vibration horizontale
(figure 4.21 et 4.22), les valeurs des parties réelles et imaginaires des fonctions de déplacement
sont presque égales aux valeurs du milieu semi-infini. On peut donc conclure que la modéli-
sation de la couche supérieure uniquement aurait pu être suffisante pour la détermination des
valeurs des fonctions de déplacement.
FIGURE 4.21 – Partie réelle des fonctions de déplacement, Vs ratio = 2 : vibration horizontale
4.5.2 Sol bicouche (ratio des Vs = 0.5)
Les fonctions de déplacement f1v et f2v obtenues numériquement dans le cas d’un sol bi-
couche avec un ratio de Vs égale à 0.5 sont présentées sur les figures 4.23 et 4.24 avec les
résultats du milieu semi-infini. La solution du sol bicouche approche la solution du milieu semi-
infini quand la fréquence a0 est plus grande que 0.75. La présence de la couche cohésive en haut
augmente les valeurs des fonctions de déplacement à basses fréquences (a0 < 0.1).
4.6 Conclusions
Les fonctions de déplacement des fondations filantes ont été simulées numériquement dans
ce chapitre. Plusieurs cas ont été considérés. À savoir, un sol non-homogène à plusieurs couches
ayant un module de cisaillement variable avec la profondeur et un sol bicouche. Ce chapitre
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FIGURE 4.22 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement, Vs ratio = 2 : vibration horizon-
tale
FIGURE 4.23 – Partie réelle des fonctions de déplacement, Vs ratio = 0.5 : vibration verticale
constitue la base d’un article publié [Jendoubi et al., 2011]. Plusieurs conclusions peuvent être
tirées des analyses menées :
1. la validation des calculs par rapport aux résultats existants dans la littérature montre l’ef-
ficacité et la pertinence des modèles numériques développés avec FLAC. Des résultats de
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FIGURE 4.24 – Partie imaginaire des fonctions de déplacement, Vs ratio = 0.5 : vibration verti-
cale
la validation, on a pu conclure que l’application des éléments aux frontières est nécessaire
afin d’éviter la réflexion aux bords.
2. La variation de la vitesse de cisaillement avec la profondeur traduit mieux la réalité des
massifs des sols. Les valeurs des parties réelles et imaginaires des fonctions de déplace-
ment avec un module de cisaillement constant sont inférieures à celles avec un module qui
varie avec la profondeur. Ceci s’explique par le fait que quand le sol est moins rigide, la
déformation est plus importante et l’amortissement est plus faible.
3. L’utilisation des vitesses de cisaillement variable avec la profondeur permet de calculer
les fonctions de déplacement ou d’impédance d’un sol non-homogène ou d’un bicouche.
4. Si pour des raison de simplification et de réduction du temps et du coût des calculs, on veut
calculer des fonctions de déplacement avec une vitesse de cisaillement constante, ceci est
possible mais en considérant la vitesse calculée à une certaine profondeur d’équivalence
zeff discutée dans ce chapitre.
5. Il a été monté que zeff est inversement proportionnelle à la fréquence. La profondeur
d’équivalence relative à la partie imaginaire des fonctions de déplacement est de 1 à 3 fois
plus grande que celle relative à la partie réelle.
6. Dans le cas d’une fondation reposant sur un sol bicouche, les valeurs des fonctions de
déplacement oscillent autour les valeurs correspondant à un milieu semi-infini ayant les
propriétés de la couche supérieure du bicouche considéré.
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Chapitre 5
MODÈLE NON LINÉAIRE DE LA
FONDATION
5.1 Introduction
Comme il a été décrit dans la revue bibliographique, les non linéarités du comportement de
la fondation sont de type matérielle ou géométrique. Les non linéarités matérielles sont liées aux
caractéristiques des matériaux. Les non linéarités géométriques sont dues aux déplacements qui
peuvent engendrer un décollement partiel ou total de la fondation. Dans le cadre de cette étude,
après avoir analysé le comportement linéaire de la fondation, le comportement non-linéaire a été
simulé numériquement en utilisant le code de calcul FLAC [ITASCA, 2005]. les résultats obte-
nus dans le cas d’un chargement incrémental ont été validés par rapport aux résultats expérimen-
taux élaborés par Hydro-Québec dans le cadre d’un projet de recherche et développement sur la
robustesse des lignes de transport [Trudel and Lemieux, 2005]. Deux cas de chargement ont été
envisagés dans les modèles numériques. Un chargement statique incrémental et un chargement
cyclique. Dans le cas du chargement incrémental, un modèle Mohr-Coulomb élasto-plastique
parfait a été adopté afin de déterminer les déplacements de la fondation. Dans le cas du char-
gement cyclique, l’amortissement hystérétique du sol a été intégré dans le modèle. Dans cette
section, une description des essais expérimentaux ainsi que des simulations numériques sera
présentée.
5.2 Simulation numérique du comportement non linéaire de
la fondation
Une simulation du comportement non linéaire des fondations en soulèvement a été effec-
tué avec le logiciel de calcul FLAC. Le modèle a été simulé moyennant une programmation
avec le langage FISH (Langage de programmation utilisé dans FLAC). Dans le cas du char-
gement incrémental, un modèle de Mohr-Coulomb élasto-plastique parfait a été adopté. Tandis
que dans le cas du chargement cyclique, l’amortissement hystérétique du sol a été couplé au mo-
dèle élasto-plastique de Mohr-Coulomb. L’amortissement est calculé selon le chemin contrainte-
déformation initiale. L’option de l’amortissement hystérétique permet l’ajustement du module
53
54 CHAPITRE 5. MODÈLE NON LINÉAIRE DE LA FONDATION
de cisaillement selon la déformation, de manière à ce que le module à un temps donné soit le
module tangent d’une courbe de réduction G/G0 préétablie.
L’option amortissement hystérétique répond aux 2 premiers critères de Masing [Masing, 1926].
FLAC 6.0
[ITASCA, 2005] inclus 3 modèles de représentation des courbes G/G0 utilisés pour l’amortis-
sement hystérétique. Ceux-ci sont :
– Les modèles comportementaux sigmoïdaux à 3 ou 4 paramètres,
– Le modèle de Hardin-Drnevich [Hardin and Drnevich, 1972],
– Le modèle default décrivant une courbe en forme de S qui dépend de 2 paramètres
[ITASCA, 2005].
Les modèles comportementaux sigmoïdaux sont basés sur les courbes sigmoïdales qui pré-
sentent une manière de décrire les courbes de réduction du moduleG/G0 [Seed and Idriss, 1970].
Le modèle sig4 (Eq.5.1), utilisé dans la simulation numérique, est défini par 4 paramètres (Tab.
5.1) dont les valeurs sont fournies par Seed et Idriss [Seed and Idriss, 1970]. Le choix de ce mo-
dèle est basé sur le fait qu’il s’agit d’un modèle simple dont les paramètres sont bien définis dans
la littérature. Il est recommandé par Seed et Idriss [Seed and Idriss, 1970] et il est souvent utilisé
dans les simulations numériques intégrant un amortissement hystérétique [ITASCA, 2005].
Ms = y0 +
a
1 + exp(−L−x0
b
)
(5.1)
Ms est le module sécant normalisé
TABLE 5.1 – Paramètres du modèle sigmoïdal sig4 (Eq.5.1)
Sand Clay
a 0.9762 0.922
b -0.4393 -0.481
x0 -1.285 -0.745
y0 0.03154 0.0823
5.2.1 Caractéristiques mécaniques des matériaux
Dans le but de valider le modèle numérique, Les résultats de la simulation numérique seront
ultérieurement comparés aux résultats des essais expérimentaux. Pour ceci, les propriétés du sol
et du remblai introduites dans le modèle correspondent à ceux décrits dans le rapport expéri-
mental. [Trudel and Lemieux, 2005]. Dans le cadre des essais expérimentaux, le programme de
reconnaissance des sols comprend les travaux de chantier suivants :
– Un essai de pénétration dynamique pour définir la compacité et la consistance des dépôts
traversés.
– Des essais Proctor modifié
– Un échantillonnage en continu à partir de la surface à l’aide du carottier pour l’estimation
de la masse volumique du sol en place.
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TABLE 5.2 – Corrélations entre Vs et les essais de pénétration [Andrus et al., 2004]
Auteurs Corrélation Sol Pays
Imai and Yoshimura(1970) Vs = 76.0N0.39 Tout Japon
Ohba and Totiumi(1970) Vs = 84.0N0.31 Alluviale Japon
Shibata(1970) Vs = 32.0N0.50 Sable Japon
Ohta et al (1972) Vs = 87.0N0.36 Sable Japon
Ohsaki and Iwasaki (1973) Vs = 82.0N0.39 Tout Japon
Ohsaki and Iwasaki (1973) Vs = 59.0N0.47 Non-cohésif Japon
Imai et al (1975) Vs = 90.0N0.34 Tout Japon
Imai (1977) Vs = 91.0N0.34 Tout Japon
Ohta and Goto (1978) Vs = 85.3N0.35 Tout Japon
JIRA (1980) Vs = 100.0N0.33 Argile Japon
JIRA (1980) Vs = 80.0N0.33 Sable Japon
Imai and Tonouchi (1982) Vs = 97.0N0.31 Tout Japon
Yokota et al (1991) Vs = 121.0N0.27 Tout Japon
Seed and Idriss (1981) Vs = 61.0N0.50 Tout USA
Seed et al(1983) Vs = 56.0N0.50 Sable USA
Sykora and Stokoe (1983) Vs = 106.7N0.27 Granulaire USA
Furnal and Tinsley (1985) Vs = 152 + 5.1N0.27 Sable et gravier USA
– Des prélèvements du niveau de la nappe phréatique à l’aide de tubes perforés
Une identification des paramètres géotechniques des sols a été nécessaire pour pouvoir ex-
ploiter les propriétés mécaniques fournies dans le rapport des essais expérimentaux. Ces pro-
priétés ont été traduites en terme de vitesse de cisaillement pour le calcul numérique. En effet,
dans le code de calcul, les paramètres à introduire sont principalement l’angle de frottement, la
masse volumique, le coefficient de Poisson et le module de cisaillement. Donc un passage de
la caractérisation statique (essais expérimentaux) du sol à la caractérisation dynamique (code
de calcul) était nécessaire. Afin de parvenir à une bonne identification des paramètres du sol à
introduire dans le modèle numérique, plusieurs corrélations établies dans la littérature selon les
pays et les types de sols (Fig. 5.2) ont été parcourues. Dans cette étude, la corrélation 5.2 de
Andrus et al.[Andrus et al., 2004] a été retenue. Dans cette corrélation, la vitesse de cisaillement
du sol est liée au nombre de coups N et à la profondeur Z selon la relation suivante :
Vs = 72.9N
0.224Z0.13 (5.2)
5.2.2 Chargement statique incrémental
Le modèle de calcul utilisé est présenté par la figure 5.1. Le massif du sol est de dimensions
60 m par 30 m. Le comportement du sol est supposé élastoplastique parfait. Plusieurs fondations
ont été simulées. Le remblais est de type granulaire avec un angle de frottement égal à 30 et une
densité égale à γ = 1800 kg/m3. La fondation présentée sur la figure 5.2 est telle que L=1.372
m, L2=0 m, B= 1.473, D=1.61 m avec D est la profondeur d’encastrement de la fondation.
56 CHAPITRE 5. MODÈLE NON LINÉAIRE DE LA FONDATION
FIGURE 5.1 – Modèle de calcul des fondations avec prise en compte des non linéarités
FIGURE 5.2 – Vue en plan de la fondation [Trudel and Lemieux, 2005]
Résultats
Les valeurs de déplacements obtenus numériquement sont présentées sur la figure 5.3. Les
figures 5.4 et 5.5 montrent le soulèvement de la fondation. La figure 5.6 schématise le cisaille-
ment aux environs de la fondation.
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FIGURE 5.3 – Courbe force-déplacement, chargement incrémental
FIGURE 5.4 – Soulèvement de la fondation
5.3 Description des essais expérimentaux
Dans le cadre du projet de recherche et développement sur la robustesse des lignes de trans-
port, des essais grandeur nature ont été effectué pour vérifier la capacité à l’arrachement des
fondations d’Hydro-Québec construits avant 1980. La réalisation des essais a pour principaux
objectifs de mieux comprendre le comportement des fondations sollicitées à l’arrachement et
de déterminer les critères de conception menant à une évaluation plus précise de la résistance
au soulèvement. Les essais ont été faits sur des grillages de différentes dimensions et profon-
deurs d’installation sous différentes conditions de chargement (statique, dynamique et cyclique).
Quatre sites ont été utilisés pour effectuer les essais d’arrachement. La procédure des essais d’ar-
rachement se résume à appliquer une force axiale dans la direction de l’axe central du montant
de la fondation jusqu’à la rupture. Toutefois, chacun des trois types d’essais comporte une pro-
cédure particulière selon le type de l’essai. Un vérin hydraulique a été utilisé pour appliquer
une charge de traction sur la fondation. Les déplacements de la fondation ont été mesurés avec
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FIGURE 5.5 – Soulèvement de la fondation à 40 mm
FIGURE 5.6 – Cisaillement au voisinage de la fondation
un système optique comprenant une cible et une caméra numérique. Ce système était accom-
pagné d’un autre système de mesure secondaire qui consistait en une sonde physique munie
d’un fil métallique. Des réglettes graduées ainsi qu’un niveau laser ont servi pour mesurer le
soulèvement du sol à différentes distances du montant de la fondation.
5.3.1 Essais statiques
Pour les essais statiques, les charges ont été appliquées aux fondations par palier de charge.
Ces paliers en pourcentage de la charge d’essai qui correspond à la résistance théorique au
soulèvement de la fondation testée. à chacun des paliers, la charge a été maintenue jusqu’à ce
que le déplacement de celle-ci soit stable, c’est à dire lorsque la vitesse du déplacement mesuré
était inférieur à 0.2mm par minute pour une durée de 5 minutes. La fin des essais a généralement
été déterminée en fonction des trois éventualités suivantes :
– Lorsque la fondation atteignait la rupture complète, c’est à dire lorsque le sol ne mobilisait
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plus de résistance.
– Lorsque la courbe charge-déplacement comportait suffisamment d’information pour être
interprétée adéquatement.
– Lorsque le déplacement de la fondation atteignait 50 mm.
5.3.2 Essais dynamiques
Pour les essais dynamiques, la fondation a été soumise à une charge constante suivie par une
augmentation rapide de la charge jusqu’à la rupture. La charge constante a été définie à 60% de
charge de rupture mesurée à partir des essais statiques effectués au préalable. L’augmentation
rapide de la charge a été définie à un taux de 0.035 de la charge de rupture/seconde.
5.3.3 Essais cycliques
Des cycles de charge et de décharge rapide ont été effectués sur plusieurs fondations. La
vitesse des cycles de charge et de décharge a été 0.035 la charge de rupture/seconde.
5.4 Validation par rapport aux essais expérimentaux
Les valeurs des déplacements en fonction de la charge d’arrachement appliquée à la fon-
dation sont présentées sur la figure 5.7. On remarque une augmentation rapide des valeurs des
déplacements jusqu’à atteindre 10 mm qui correspond à une force appliquée égale à 150 kN.
Entre 150 et 200 kN, l’augmentation des valeurs du déplacement de la fondation est moins ra-
pide. au delà de 200 kN, les valeurs de déplacements varient entre 25 et 50 mm. La valeur de la
force d’arrachement égale à 200 kN correspond approximativement à la résistance au soulève-
ment de la fondation.
Un bon accord a été observé entre les résultats expérimentaux et les résultats numériques obtenus
(figure 5.7). Les différences sont dues à la difficulté d’identifier les paramètres du sol déterminés
statiquement à partir de ceux déterminés dynamiquement.
5.4.1 Chargement cyclique
Deux simulations ont été faites, la première avec un module de cisaillement G = 31 MPa et
le deuxième avec un G = 58 MPa tout en appliquant le même chargement cyclique représenté
ci-dessous. Avant de lancer le calcul dynamique avec un amortissement hystérétique, un calcul
élastique sans amortissement a été fait. Dans le premier modèle, les propriétés du sol relatif à la
fondation du pylône 89 du rapport expérimental [Trudel and Lemieux, 2005] ont été reproduit en
déduisant la vitesse de cisaillement du sol à partir de la valeur de l’indice de pénétration N fourni
dans le rapport des essais d’arrachement d’Hydro-québec. Les résultats obtenus sont présentés
sur les figures 5.8, 5.9 et 5.10. La figure 5.8 montre la variation du déplacement de la fondation
en fonction de la charge d’arrachement appliquée. Atteignant un déplacement égale à 50 mm,
une divergence des calculs numériques a été constatée. Ceci pourrait être probablement expli-
quée par le fait qu’en pratique le déplacement de 50 mm est une limite de déplacement après
laquelle, une rupture de la fondation pourrait être observée. Les figures 5.9 et 5.10 montrent
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FIGURE 5.7 – Validation des calculs numériques par rapport aux essais expérimentaux
la variation du déplacement de la fondation en fonction du temps. La courbe de la figure 5.9
s’arrête è un déplacement de 40 mm. Tandis que la courbe de la figure 5.10 montre la suite du
déplacement jusqu’au 50 mm. Sur les deux courbes, il est important à noter qu’il y a deux varia-
tions principales du déplacement. Dans un premier temps, le déplacement augmente lentement
arrivant à une valeur approximative de 25 mm. L’augmentation est beaucoup plus importante
par la suite et jusqu’au 50 mm. Ceci est probablement dû au fait que 25 mm est pratiquement
une valeur limite de service [Trudel and Lemieux, 2005] la fondation alors qu’un déplacement
de 50 mm est une limite d’endommagement [Trudel and Lemieux, 2005].
FIGURE 5.8 – Courbe force-déplacement, chargement cyclique
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FIGURE 5.9 – Déplacement dû au chargement cyclique
FIGURE 5.10 – Évolution du déplacement au cours du chargement
5.5 Conclusion
Les résultats obtenus dans le cadre de la prise en compte numérique des non linéarités du
comportement de la fondation, sont satisfaisants. La comparaison aux résultats expérimentaux
relatifs au chargement incrémental a permis la validation du modèle numérique. L’intégration
de l’amortissment hystérétique du sol a bien aidé à simuler les non-linéarités avec un charge-
ment cyclique (figure 5.8). Les notions courantes dans la pratique des déplacements de 25 et 50
mm [Trudel and Lemieux, 2005] comme limites de fonctionnement et d’endommagement ont
été confirmées par les valeurs de déplacements obtenus numériquement.
Le raffinement des résultats présentés dans ce chapitre nécessite un nombre important de si-
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mulations. Vue la limitation du temps dans le cadre de la thèse, On se contente des résultats
obtenus. Dans la suite, juste les résultats expérimentaux seront utilisés afin de tenir compte du
phénomène d’interaction. Les courbes force-déplacement expérimentales seront appliquées aux
pieds du pylône modélisé à l’aide du logiciel ADINA.
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Résumé
L’effet de l’interaction sol-structure a été souvent exploré dans le cadre des calculs sismiques.
Néanmoins, il est aussi important de tenir compte de cet effet dans le cas des charges impulsives
tels que les chocs. Dans cet article, l’effet de l’interaction dynamique sur un pylône de transport
d’énergie électrique a été étudié. Les non linéarités liées au comportement de la fondation ont
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été prises en compte. Pour les calculs linéaires, la fondation a été remplacée par des impédances
variant avec la fréquence. En non linéaire, les impédances appliquées sont obtenues à partir des
essais expérimentaux. La réponse d’un pylône à base rigide a été comparée à celle d’un pylône à
base flexible. Une étude paramétrique a été menée sur un modèle simplifié d’un pylône. Des cal-
culs fréquentiels et temporels transitoires ont été faits. Les propriétés dynamiques équivalentes
du système sol-structure proposé ont été déterminées moyennant des formules analytiques dé-
pendant de la géométrie et des propriétés mécaniques du système. Dans une deuxième étape,
les non-linéarités liées aux comportement de la fondation ont été considérées. Le comportement
non-linéaire de la fondation a été simulé numériquement. Le résultat obtenu a été comparé à
celui expérimental. Il a été montré, dans cet article, l’importance de la prise en compte de l’in-
teraction qui est généralement bénéfique à moins d’une amplification dynamique de la réponse.
L’approche non linéaire montre les limites de l’approche qui suppose le comportement de la
fondation purement linéaire.
Abstract
Used usually in earthquake engineering, it is also important to consider soil-structure inter-
action (SSI) effect to evaluate response of to dynamic loads such as shock loads. In this paper,
the dynamic SSI effect on TLT (Transmission Line towers) behaviour is studied. The non-linear
behaviour of the soil with possibility of foundation uplift is considered. For linear analysis, the
soil is replaced by dynamic frequency dependent and complex impedances obtained from nu-
merical simulations. In the case of non-linear analysis, the non linear applied impedances are
obtained from experimental tests. The behavior of a simplified structure and a typical latticed
transmission tower is analyzed. Frequency and time domain analysis were performed by varying
the values of soil stiffness and damping. Three shock durations are considered. The equivalent
dynamic properties of the soil-structure system are determined. The difference between conside-
ring a rigid and flexible base of the structures demonstrates the great importance of considering
SSI. The paper confirms currently prevailing view in structural engineering the beneficial role
of SSI, nevertheless, in some cases ; the effect of SSI could be detrimental for the structure. The
non-linear analysis shows the importance of this approach and the limits of the linear approach
for large deformations.
Key words : Dynamic soil-structure interaction, Tower, shock loads, non-linear, impedance,
load-displacement curve and equivalent properties.
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6.2 Introduction
Transmission line (TL) structures are typically modeled with the assumption of fixed base,
disregarding the flexibility of foundations. This assumption is questionable as soil-structure in-
teraction (SSI) is important in other fields of structural engineering [Roesset, 1980] such as seis-
mic engineering [Gazetas and Mylonakis, 1998] and generally in case of dynamic loadings. TL
structures, which pass frequently over very exposed terrain, are designed to sustain important dy-
namic loads such as loads resulting from a conductor that breaks [McClure and Lapointe, 2003].
Nevertheless, structural design of TL is typically performed with static loads calculated and ca-
librated to be equivalent to the actual dynamic load. In the analysis, TL towers are supposed
fixed on infinitely stiff foundations. However, because of new levels in the design of structures
already dimensioned with conservative methods, some practitioners have questioned this as-
sumption [Warburton, 1978] as soil-structure interaction (SSI) has a significant importance in
other structural engineering fields [Mylonakis and Gazetas, 2000]. In the last decades, the ef-
fect of SSI was larger investigated, especially in seismic engineering, most studies considered
an elastic linear behavior of the foundation or at most an equivalent-linear behavior. In earlier
researche works, the non-linear behaviour of the foundation including the hysteretic behaviour
of the soil and the foundation uplift was developed [Gazetas and Apostolou, 2004]. Several stu-
dies have already investigated the effect of soil flexibility on the response of structure with
foundation uplift. Psycharis [Psycharis, 1983], Chopra and Yim [Chopra and Yim, 1985], Koh
et al. [Koh et al., 1986] have considered the underlying soil by distributed tensionless spring-
dashpot elements. Recently Crémer et al. [Crémer et al., 2001] studied the foundation uplift by
developing a constitutive law to describe the uplift mechanism through a single macro-element.
Darmian et al. [Darmian et al., 2011] studied the effect of non-linear soil-structure interaction
on steel braced structures considering just the non linear behaviour of the structure. In 2012,
Tbeshpour [Tabeshpour, 2012] analyzed the non-linear behaviour of chimney-like towers under
seismic SSI. To predict TL tower transient response to sudden conductor rupture, a rigorous
evaluation of dynamic effects taking into account non-linear soil-structure interaction (SSI) and
foundation uplift needs to be performed. Indeed, in the case of shock loads, large deformations
at the base of the TL tower may occurs due to soil failure and foundation uplift. In this paper, the
main objective is to quantify the effect of linear and non-linear SSI on the dynamic behaviour of
rigid TL structure subjected to impulse loads. Analyses are carried out using finite element mo-
deling. The results are evaluated in order to investigate the effect of foundation flexibility. In a
first step, a parametric study is performed. A latticed tower is simplified and foundation stiffness
and damping are evaluated [Jendoubi et al., 2008b]. The equivalent frequency and damping of
the soil-structure system were calculated in order to show the influence of impedances on the
system dynamic characteristics. In the parametric study, foundation impedance is varied over a
wide range to obtain a sensitivity of the parameter studied. To reinforce these results, coherent
and granular soils were considered at the base of the simplified tower. An iterative method was
used to determine the convenient impedances at the base of the tower model. In the second step,
a real case of a low voltage latticed tower with [Légeron et al., 2010] two types of elastic soil
foundation is studied. Then, the non-linear behaviour of the soil and the foundation uplift were
considered to evaluate their effect on the real structure response. Results are presented in terms
of foundation displacements and resistance forces which are compared to the linear response.
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6.3 Presentation of the study
6.3.1 Simplified structure modeling
For simplification reasons, a system commonly employed that consists of a simple structure
on a flexible foundation medium, is modeled in this paper. The simplified structure shown in fi-
gure 7.9 and modeled with the software ADINA is used in a parametric study. The two members
of the structure are connected at the top and all loads are applied at the top. The two members
are therefore subjected mainly to axial forces as it would be in a real tower with tower legs
concentric of the load application point. The axial cross section A of the members is 0.001 m2.
The 10 m high structure is modeled using 2-node beam elements. The beams are weightless.
The material of tower is linear elastic with modulus of elasticity E of 200000 MPa. The main
members are divided into 40 beams. At the top of the structure, a concentrated mass of 395 kg
is added so as the structure has a frequency of 10 Hz with fixed base. This value is typical of
latticed towers. The structure is supported by two footings. The distance between the supports is
equal to 4 m. To model the foundation, vertical and horizontal impedances are added at the two
supports of the structure (figure 7.9). A parametric analysis is done by varying the values of ho-
rizontal and vertical impedances. For each analysis performed, horizontal and vertical reactions
are computed.
FIGURE 6.1 – (a) simplified tower with fixed base (b) simplified tower with flexible base
6.3.2 Foundation modeling
A key step in the estimation of the linear SSI effects is the determination of the interface
(Fig. 7.9) between structure and its foundation known as the impedance functions and defined
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as the ratio between the force and the resulting displacement.
(K = k + iωC) (6.1)
The real part K represents the stiffness of the foundation-soil system. The imaginary part C re-
presents the damping due to energy dissipation in the soil mainly by radiation. Determination of
impedances can be carried out using several methods [Sieffert and Franck, 1991] such as : analy-
tical solutions, semi-analytical and boundary formulations, dynamic finite-element methods and
hybrid methods combining analytical and finite element approaches. Gazetas [Gazetas, 1991]
studied extensively the impedance functions used in soil-structure interaction problem. He de-
veloped a number of relationships and charts for different type of footing using the analytical
integral method that is numerically calculated for impedance determination. In this paper, the
soil is replaced by dynamic frequency dependent and complex impedances obtained from nume-
rical simulations [Jendoubi et al., 2011] with the software FLAC [ITASCA, 2005] and in good
agreement with the solutions developed by Gazetas and Roesset [Gazetas and Roesset, 1979].
For the parametric study, a wide range of foundation stiffness K is applied. Several values of
foundation damping C were considered. The calculated impedances were introduced in ADINA
[ADI, 2007] as linear springs and dashpots. The determination of the appropriate values of im-
pedances takes into account the width of the foundation and its embedment.
6.3.3 Impulse loads
Some TL structures are designed to understand shock loads [Shen et al., 2008] resulting from
broken conductors. An impulse load is taken to represent the effect of a shock wave resulting
from a breakage of conductor or ground wire in this analysis. When a conductor or a ground wire
breaks, a series of dynamic tensile shock wave in the conductor is moving along the cable and
reflects partially at boundary conditions [McClure and Tinawi, 1989]. This dynamic load trans-
mitted to the tower is generally a series of impulse loads with variable amplitudes with times. In
this study, the impulse load used is defined as a semi-sinusoidal pulse-type excitation (Fig. 6.2)
which is a concentrated horizontal force applied at the top of the structure. The response to such
an impulse is divided into two phases, the first phase corresponding to the forced vibration phase
in the interval during which the load acts and the second phase corresponding to the free vibra-
tion phase which follows. Generally, the duration of shock t load is about 0.1 to 0.5s. Based on
the shock spectra of impulse loads given by Clough and Penzien [Clough and Penzien, 1995],
the durations of shock load t, applied to the structure, were assumed to be equal to 0.1, 0.25 and
0.5s as shown in figure 6.2. Calculations are run for 10t. ADINA is used to simulate the dynamic
effects of the impulse load in the time domain.
6.4 Dynamic properties of the system
Dynamic soil-structure interaction depends on the proprieties of the structure and those of the
underlying soil. In this paper, the equivalent stiffness and damping of the soil-structure system
were determined to understand the behaviour of the system.
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FIGURE 6.2 – Different impulse loads
6.4.1 The equivalent stiffness and frequency
The equivalent stiffness of the system can be expressed using the following relation :
Keq =
a2K0KhKv
a2KhKv + a2K0Kv + 4a2K0Kh
(6.2)
Where :
Kh the horizontal stiffness of the foundation
Kv the vertical stiffness of the foundation
a the distance between the foundations
h the height of the structure
K0 the horizontal stiffness of the structure
K0 =
2EA
l
∗ a
2l
2
(6.3)
6.4.2 The equivalent damping
The equivalent damping of the system combines three terms : The damping of the structure,
the radiation damping of the foundation due to wave propagation into the soil medium and the
material or hysteretic damping due to inter-granular friction in the soil
[Chowdhury and Dasgupta, 2009]. In this study, the damping of the structure is a Rayleigh dam-
ping equal to 2%. Kramer [Kramer, 2004] proposed an approximation to calculate the equivalent
damping of the soil-structure system.
ωfound =
√
ω2eqω
2
fix
ω2fix − ω2eq
(6.4)
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ξfound =
Cωfound
2Kfound
(6.5)
ξeq = Keq(
ξ0
K0
+
ξfound
Kfound
) (6.6)
In which, ωfound, ωeq and ωfix are respectively the angular frequencies of the foundation, the
equivalent system and the fixed base structure. ξeq is the equivalent ratio damping of the soil-
structure system, ξ0 is the structure damping ratio, ξfound is the damping contributed by radiation
and hysteretic action in the foundation.
6.5 Linear parametric study
The support reactions of the simplified structure are calculated in the time domain using
the finite element code ADINA. A full transient dynamic analysis was performed. The method
used here is Newmark average acceleration method with Full Newton iterative procedure for
energy convergence. Parametric study, by varying the foundation stiffness and the foundation
damping, was pursued. for the three shock durations, the soil impedances were varied in wide
range of values. Horizontal and vertical soil stiffness varied from to 50 to 5.103 kN/m. The soil
damping is between 10 and 5.103 kNs/m. A total of 120 calculations were performed. The results
are presented as structure support reactions in the time domain. The maximum response of the
models with flexible foundations is compared to the maximum response with rigid base under
the TL structure.
6.5.1 Maximum response
The figures 6.3, 6.4 and 6.5 show the dimensionless reactions R divided by the fixed base
reactionRfix as function of t/T for different values of impedances where T is the system period.
The foundation stiffness of the two foundations is varying between 10 kN/m and 103 kN/m
corresponding respectively to a system frequency from 0.5 to 9.85 Hz. We conclude that the
response amplitude increases with soil stiffness except if there is a dynamic amplification. For
higher frequencies, near the fundamental frequency of the structure with fixed base, the reactions
amplitude tends approximately to the same value. The foundation damping doesn’t affect the
response and the ratio of support reactions is about 1. As one can see for shock duration equal to
0.5 and 0.25s, there is a dynamic amplification. This phenomenon is not observed for t equal to
0.1s because the duration is short so that damping does not have a significant effect on support
reaction. The influence of foundation damping is more important at lower frequencies. If we
compare the obtained results for the three shock durations, we conclude that the maximum of
reactions for higher frequencies ( 5.8Hz) corresponds to t equals to 0.1s. Therefore, for lower
frequencies, the maximum reactions is due to shock with t equal to 0.5s ( 3Hz). Between 3
and 5.8 Hz, the maximum is reached when shock duration is equal to 0.25s. Those results are
consistent with the shock spectra obtained with Labview code and shown in figure 6.6.
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FIGURE 6.3 – Support reactions of the simplified structure with 0.1s duration
FIGURE 6.4 – Support reactions of the simplified structure with 0.25s duration
6.5.2 Comparison to the structure with fixed base
To reinforce the parametric study, the impedances corresponding to two types of soils were
applied on the simplified model supports : A cohesive soil with Vs = 100 m/s, Poisson’s ratio
ν = 0.4 and a mass density γ = 1600 kg/m3 and a granular media with Vs = 200 m/s, Poisson’s
ratio ν = 0.33 and a mass density γ = 2000 kg/m3. The response of the structure on a rigid
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FIGURE 6.5 – Support reactions of the simplified structure with 0.5s duration
FIGURE 6.6 – Shock Spectra as function of the equivalent system damping ratio
base is compared to the response of the structure with flexible supports (figure 7.9). In order
to produce the maximum effect on the structure response, an iterative calculation was made
72 CHAPITRE 6. CHARGES IMPULSIVES
TABLE 6.1 – The foundation impedances used for the simplified structure
Cohesive soil (6.8 Hz) Granular soil (8.7 Hz)
Kv Cv Kh Ch Kv Cv Kh Ch
(N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m)
1.75107 6.65105 1.49107 3.75105 6.30107 1.38106 6.1107 8.05105
TABLE 6.2 – Reactions at the base of the simplified structure under impulse loads
Shock 0.1s Shock 0.25s Shock 0.5s
Rh Rv Rh Rv Rh Rv
fix 0.82 4.12 0.54 2.69 0.53 2.66
Cohesive soil 0.57 2.44 0.51 2.42 0.50 2.48
Difference 30.5% 40.7% 5.6% 10% 5.7% 6.8%
Sandy soil 0.71 3.12 0.53 2.5 0.50 2.49
Difference 13.4% 24.3% 1.9% 7.6% 5.7% 6.4%
by applying impedance and checking each time the value of the frequency of the system until
obtaining a system frequency equal to the frequency calculation of impedances. For example, in
the case of granular soil the final frequency is 8.7 Hz while it is equal to 6.8 Hz for the cohesive
soil. Soil stiffness and the soil damping corresponding to those frequencies are illustrated in
table 6.1. As shown in table 6.2, the values of support reactions decrease when shock duration
increases. If we consider the tower with fixed rigid base, the support reactions values are almost
the same for t = 0.25 s and t = 0.5 s . Supports reactions are higher when shock duration is
equal to 0.1 s. It is due to the damping forces that haven’t sufficient time to absorb much energy
from the structure. In the case of shorter duration, the influence of the foundation stiffness is
more significant than the foundation damping. Compared to the results with fixed base, taking
into account SSI reduces the values of reactions from 6% to 40% in both cases of granular and
cohesive soils.
6.5.3 Prediction of the effect of soil-structure interaction
Using the shock spectra response shown in figure 6.6 and the formulas described by equa-
tions 7.4, 7.5, 7.6 and 7.7, the maximum response of the soil-structure response could be deduced
and then the effect of SSI could be evaluated. The figure 6.6 shows the shock spectra response
obtained with Labview code under sinusoidal impulse loads. On this figure, the maximum res-
ponse produced in the damped simplified structure by semi-sinus impulse load is presented as a
function of the ratio of the impulse duration to the natural period of the structure. Every curve
corresponds to an equivalent damping value. Examples of using this method are shown in table
6.3. As can be seen on this table, knowing the equivalent damping and the equivalent period of
the soil-structure system analytically , the maximum response could be deduced from the figure
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TABLE 6.3 – Prediction of the effect of soil-structure interaction
Cohesive Granular
t Keq t/T ζeq Rmax Keq t/T ζeq Rmax
0.1 7.23 105 0.68 40.5% 0.57 1.19 106 0.87 19.4% 0.71
0.25 7.23 105 1.70 40.5% 0.51 1.19 106 2.18 19.4% 0.53
0.5 7.23 105 3.40 40.5% 0.50 1.19 106 4.36 19.4% 0.50
6.6 which confirm the results obtained on figures 6.3, 6.4 and 6.5. Dividing the obtained value
of maximum response by the analytic value of response of fixed base, the effect of SSI could be
determined.
6.6 Case study : Lattice transmission line tower
In this section, a real latticed transmission tower is modeled. The effect of linear and non-
linear SSI is quantified. At first, the foundation behaviour is considered to be elastic. In order
to take into account the non-linear behaviour of the foundation and the possibility of foundation
uplift under large deformations, a non linear-analysis was also performed.
A typical steel transmission tower [Légeron et al., 2010] with real foundations shown in figure
6.7 is considered to illustrate the effect of the soil-structure interaction. The tower modeled with
the finite element software ADINA is 10 m high. It consists of 144 beam elements and 130
truss elements and it is supported by four footings. The mass of the tower is 3531 kg and the
fundamental frequency with rigid base is 10 Hz. The tower is subjected to impulse loads with
three durations 0.1, 0.25 and 0.5 s.
FIGURE 6.7 – Model of latticed transmission line tower
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TABLE 6.4 – The foundation impedances used for the real case
Cohesive soil 3.9 Hz Granular soil 6.5 Hz
Kv Cv Kh Ch Kv Cv Kh Ch
(N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m)
8.50 106 3.85 105 7.70 106 1.84 105 3.00 107 7.50 105 3.10 107 5.25 105
6.6.1 Effect of linear soil-structure interaction
Soil impedances applied at the base of the real tower
The distance between two supports at the base of tower is equal to 4m. Foundations at the
base of the tower are modeled with springs and dashpots applied in the three directions of trans-
lations. The values of impedances used in ADINA model are obtained from FLAC simulations
[Jendoubi et al., 2011]. In order to produce the maximum effect on the structure response ; an
iterative calculation was made by applying impedance and checking each time the value of the
frequency of the soil-structure system until obtaining a system frequency equals to the frequency
corresponding to the applied [Mylonakis and Gazetas, 2000]. In the case of granular soil the fi-
nal system frequency is 6.5 Hz while it is equal to 3.9 Hz for the cohesive soil. It means that
impedances were obtained for a frequency equal to 6.5 Hz and the equivalent frequency of the
soil-structure system with those impedances is equal also to 6.5 Hz in the case of the cohesive
media for example. Soil stiffness and the soil damping applied at each support are illustrated in
table 6.4.
Time history
The impulse load with the duration of 0.5s is applied on the top of the tower model. The
impedances corresponding to two types of soils were applied on the tower model supports : A
coherent soil with Vs = 100 m/s, Poisson’s ratio ν = 0.4 and a mass density γ = 1600 kg/m3
and a sandy media with Vs = 200 m/s, Poisson’s ratio ν = 0.33 and a mass density γ = 2000
kg/m3. The figure 6.8 shows an example of time histories in the cases of cohesive soil, granular
soil and fixed base. It can be observed that the values of reactions with fixed base are greater
than those with flexible base. The reactions with granular media are more important than with
cohesive media. The effect of the foundation damping is more important in the case of cohesive
soil.
Comparison to the response with fixed base
The values of the applied impedances at the base of the real tower are presented in table
6.4. The reactions at the base of the structure are summarized in table 6.5. If we consider, the
transmission tower with fixed rigid base, the support’s reactions values are almost the same for
the durations of 0.25s and 0.5s. Support’s reactions are higher when shock duration is equal to
0.1s. The values of reactions decrease when shock duration increases. Compared to the results
with fixed base, taking into account SSI reduces the values of reactions from 3% to 33% when
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FIGURE 6.8 – Example of time histories response at the base of the latticed tower t=0.1s
TABLE 6.5 – Reactions at the base of the transmission tower under impulse loads
Shock 0.1s Shock 0.25s Shock 0.5s
Rh Rv Rh Rv Rh Rv
fixed 0.45 2.08 0.27 1.33 0.28 1.33
Cohesive soil 0.34 1.39 0.34 1.57 0.24 1.33
Difference 24.4% 33% -26% -18% 14.3% 0%
Sandy soil 0.41 1.79 0.31 1.51 0.26 1.29
Difference 9% 14% -15% -13% 7% 3%
there is no amplification of the response. However, in the case of shock load with t equals to 0.25
s, the values of reactions with flexible base are greater than the values of reactions with fixed
base. The difference is between −13% to −26%. This can be confirmed by the figure 6.3. The
beneficial role of SSI is confirmed in this paper except when the soil damping is low so that the
dynamic response is amplified as shown on figures 6.4 and 6.5. In this case, the SSI becomes
detrimental for the structure.
6.6.2 Effect of non-linear soil-structure interaction
In this section, the non-linear behaviour of the two uplifted foundations was modeled with
non-linear experimental vertical spring elements. The two compressed foundations are mode-
led with linear springs and dampers. The non-linear elements are introduced in ADINA code
as experimental load-displacement curve [Trudel and Lemieux, 2005]. The figure 6.9 shows the
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geometry of the tested foundation. The embedment depth of the foundation, D, is equal to 1.61
m. In the experimental test, the loading presented in figure 6.10 was applied directly to the foun-
dation. The obtained load-displacement curve is shown in figure 6.11. The force-displacement
curve describes the material and geometric non-linearties of the foundation. The soil is gra-
nular with ν = 0.33 and a mass density γ = 1970 kg/m3. Based the numerical simulation
[Jendoubi et al., 2011] and the tables and charts of Gazetas [Gazetas, 1991], the values of im-
pedances used in the numerical simulations for the two compressed supports are Kv = 1.04104
kN/m, Cv = 5102 kNs/m . Kv = 1.04104 kN/m, Cv = 5102 kNs/m and Kh = 8.5103 kN/m,
Ch = 3.210
2 kNs/m.
FIGURE 6.9 – Geometry of the foundation (D=1.61 m)
[Trudel and Lemieux, 2005]
6.6.3 Results and Discussion
Results are presented in terms of vertical and horizontal displacements and resistance forces.
The obtained results are analyzed to compare the behaviour of the uplifted and the compressed
footings and to show the effect of foundation non-linearities on the supports resistance and
displacements. A sinusoidal load with t = 0.5 s with maximum value Pmax was applied on the
top of the tower as sowed in figure 6.2.
Displacements and resistance forces of the uplifted and compressed footings
The figures 6.12 and 6.13 show the variation of the non-linear displacements of the tower
support as function of the time for Pmax =60 and Pmax =100 kN. It can be seen that when
Pmax = 60 kN, the displacement of the compressed footing is about 12 mm and it is about 4
mm for the uplifted footing. Then the settlement is more important than the uplift. However,
when Pmax =100 kN, the uplift displacement equal to 26 mm is larger than the settlement of the
compressed footing what is equal to 17 mm.
From the table 6.6 and the table 6.7, we can compare the maximum displacements of the uplif-
ted and compressed footings. It can be seen that the displacements in compression are more
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FIGURE 6.10 – Experimental load applied to the foundation
[Trudel and Lemieux, 2005]
FIGURE 6.11 – Experimental load-displacement curve
[Trudel and Lemieux, 2005]
important than the displacements in uplift until Pmax=80 kN (Fz=-126.7 kN in table 6.7). For
Pmax=100 kN, the displacements of the uplifted footing are larger than the displacements of the
compressed footings. Then it can be deduced, that near the bearing capacity of the foundation (
Fz about 126 kN), The uplift displacement becomes more important than the settlement.
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Figure 6.14 and 6.15 show the reactions at the base of the structure. The values of the maxi-
mum resistance forces on the compressed support are greater than the values of reactions on the
uplifted support for Pmax equals to 60 and 100 kN.
FIGURE 6.12 – Vertical displacements at the base of the TL tower with Pmax=60 kN
FIGURE 6.13 – Vertical displacements at the base of the TL tower with with Pmax=100 kN
6.6. CASE STUDY : LATTICE TRANSMISSION LINE TOWER 79
FIGURE 6.14 – Non-linear reactions at the base of the TL tower with Pmax=60 kN
FIGURE 6.15 – Non-linear reactions at the base of the TL tower with Pmax=100 kN
Linear and non-linear response of the uplifted foundation
The values of maximum displacements and resistance forces on the tower uplifted supports
are presented in table 6.6. The total applied load on the top of the tower is varied between 1 and
130 kN. Two cases are considered : linear and non-linear behaviour (soil failure and foundation
uplift) of the foundation. From the beginning of the application of the load until Pmax equal to
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TABLE 6.6 – Linear and non-linear response of the uplifted supports
Nonlinear Linear
Pmax Fz Uz Fy Uy Fz Uz Fy Uy
(kN) (kN) (mm) (kN) (mm) (kN) (mm) (kN) (mm)
1 -29.52 -1.02 -3.2 -0.3 -25.23 -2.66 -2.24 0.22
5 -29.28 -1.02 -3.14 -0.3 -25.12 -2.67 -2.23 0.23
20 -28.36 -1.03 4.95 0.46 -26.27 -2.84 3.95 0.5
40 31,61 -1,13 9,03 1,14 31,81 3.58 9.58 1.2
60 55.49 4.28 14.5 1.86 58.8 6.52 15.18 1.95
80 81.17 13.28 20.13 2.58 85.8 9.56 20.92 2.69
100 107.54 25.53 25.87 3.32 112.8 12.6 26.7 3.44
120 130.48 44.02 30.04 4.05 139.79 15.65 32.32 4.2
130 139.42 58.07 36.12 4.86 153.29 17.10 35.16 4.6
60 kN, the values of linear displacement the base of the tower are greater than the non-linear
values. The figure 6.12 shows the variation in time of the displacements for Pmax 60 kN. For
important applied loads, the non-linear displacements and forces are bigger than the linear ones.
For example, when the maximum applied load on the top of the tower is equal to 130 kN,
the linear displacement is about 17 mm and it is about 60 mm taking into account the non-linear
behaviour of the foundation. The figure 6.13 shows the variation in time of the displacements for
Pmax 100 kN. It can be deduced that for small deformations (10−3 mm), the linear analysis can
be used to determine the response of the tower. However, the linear assumption is not convenient
when it is the case of large deformations. The non-linear behaviour of the foundation resulted in
an increase in the maximum displacement at the base of the TL structure. Large deformations
are due to base uplifting and soil failure. As can be seen in table 6.6, compared to the linear
analysis, the non-linear behaviour of the foundation induces a small reduction on the resistance
forces on the TL structure supports mainly for important applied loads.
Maximum response of the compressed foundation
The values of maximum displacement and resistance force on the tower compressed supports
are presented in table 6.7. The total applied load on the top of the tower is varied between
1 and 140 kN. As shown in table 6.6 and table 6.7, it can be concluded that when the load
received by the foundation exceeds its bearing capacity, the displacement of the uplifted footing
becomes larger than the displacement of the compressed footing. Under the bearing capacity of
the foundation (124 kN), the settlement is more important than the uplift displacement and near
the bearing capacity, the settlement is about 21 mm.
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TABLE 6.7 – Response of the compressed supports
Pmax (kN) Fz (kN) Uz (mm) Fy (kN) Uy (mm)
1 -26.56 -2.85 2.61 -0.3
5 -30.18 -3.34 3.4 0.41
20 -47.97 -5.57 6.92 0.86
40 -74.61 -8.52 11.95 1.53
60 -100.42 -11.51 17.06 2.19
80 -126.7 -14.5 22.05 2.83
100 -152.9 -17.46 26.94 3.45
120 -179.2 -20.31 30.1 4.03
140 -205.43 -23.39 37.91 4.63
6.7 Conclusions
The effect of soil-structure interaction has been examined in this paper considering linear
and non-linear behaviour of the foundation. A linear parametric study based on soil stiffness
and soil damping variation was made. Frequency and time domain analysis were performed. A
real case was studied with real foundations considered to have linear and non-linear behaviour.
In order to produce the maximum effect on the structure response, an iterative calculation was
made by applying impedance and checking each time the value of the frequency of the system
until obtaining a system frequency equal to the frequency calculation of impedances. The main
conclusions of this paper can be summarized as follows :
– The fundamental frequency of soil-structure system increases as soil stiffness increases
which confirmed literature. A part of the energy of the vibrating flexibly-supported struc-
ture is dissipated into the soil through wave radiation and hysteretic action, leading to a
damping ratio larger than the damping of the corresponding fixed-base structure.
– Taking into account soil-structure interaction by introducing impedances in the place of
rigid base changes considerably the dynamic response of the soil-structure system. The
values of support reactions under shock loadings show the great importance of conside-
ring soil-structure interaction effect. Currently prevailing view in structural engineering
for a beneficial role of SSI is confirmed in this paper in most cases except for low soil
damping, a dynamic amplification was observed. In this situation, The role of SSI be-
comes detrimental. This may lead to unsafe design. According to the values obtained. It
is noted that the use of the linear impedances instead of the rigid supports influence the
reactions in a significant way. Thus, soil-structure interaction affect the dynamic tower’s
response impulse loads.
– Using the shock spectra curves and analytic formulations of equivalent stiffness and dam-
ping, the effect of SSI can be predicted.
– The application of non linear springs by the means of the force-displacement curves shown
the limitation of the linear approach when it is the case of large deformation.
– Taking into account the hysteretic behaviour of the soil and the possibility of foundation
uplift changed the response at the base of the TL tower compared to the same response
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with linear assumptions.
– TL towers are exposed to impulse loads and the possibility of large deformations and also
the uplift of the foundation existed then it is necessary to consider the non-linear behaviour
of the foundation.
– The obtained values of displacement on the uplifted footing of the TL tower confirm the
experimental conclusions [Trudel and Lemieux, 2005] in which an uplift of 21 mm is a
limit of a good functioning and 50 mm of uplift present a risk for the foundation and the
supported structure. Those values are current in the engineering field.
– In the case of large deformations, the linear approach is limited and it is better to take into
account the non-linear behaviour of the foundation.
– Depending on the tower configuration and the dynamic loading, the effect of soil-structure
interaction could have a large influence in the overall response of the tower. However, it
will be more realistic if the non linear behaviour of the structure will be considered also.
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Chapitre 7
CHARGEMENT DU VENT
7.1 Introduction
Les pylônes de transport de l’énergie sont supposés supporter des charges dynamiques
importantes tel que le vent [Battista et al., 2003]. Cependant, ils sont souvent calculés en
considérant un chargement statique équivalent sans tenir compte de l’interaction entre la
fondation la structure. L’objectif principal de ce chapitre est d’évaluer l’effet de la flexibi-
lité des fondations sur le comportement dynamique d’un pylône à treillis soumis à un vent
turbulent.
Les signaux de vent ont été générés par le code Windgen qui est un code maison déve-
loppé au sein du groupe de recherches [Hang, 2005]. Dûe à la nature turbulente du vent,
trois intensités ont été considérées dans les calculs avec deux valeurs de vitesse moyenne
25 et 40m. Pour chaque intensité de turbulence, trois signaux ont été générés. Le signal
temporel a été converti en terme de force afin de l’appliquer à la structure. Les densités
spectrales des signaux générées ont été comparées aux densités spectrales basées sur la
formulation de Simiu et Scanlan [Scanlan and Simiu, 1996].
Les calculs ont été menées par le biais de la méthode des éléments finis dans le domaine
fréquentiel et temporel. Dans le but de valider le modèle numérique, une comparaison par
rapport aux résultats de la méthode stochastique a été faite. Les propriétés équivalentes du
système sol-structure ont été déterminées analytiquement.
Afin de modéliser l’interaction avec le sol, des impédances de fondations ont été appli-
quées aux pieds de la structure [Jendoubi, 2012]. Une étude paramétrique a été menée sur
un modèle simplifié d’un pylône à treillis. Les valeurs des rigidités et des amortissements
de la fondation ont été faits varier sur un large intervalle. Les propriétés équivalentes
du système sol-structure ont été déterminées analytiquement. Une comparaison de la ré-
ponse en terme de réactions d’appui a été faite par rapport à la structure avec base rigide
[Jendoubi and Légeron, 2012]. Une étude d’un cas réel a été menée en modélisant un py-
lône à treillis à faible voltage [Légeron et al., 2010]. Le pylône a été supposé supporté par
deux sols typiques [Jendoubi et al., 2011] pour lesquels la réponse en termes de réactions
d’appui a été évaluée. La différence par rapport àa la réponse à base rigide a montré l’effet
de l’interaction sol-structure.
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7.2 Modèle simplifié de la structure
Pour des raisons de simplification, un système constitué par un modèle d’une structure
simplifiée avec une fondation formée de ressorts et d’amortisseurs a été adoptée. Une
étude paramétrique a été menée en utilisant le modèle simplifié montré à la figure 7.1.
La structure a été modélisée avec le logiciel d’éléments finis ADINA. Une analyse dyna-
mique transitoire a été faite. Les éléments de la structure sont connectés en haut. Tous
les chargements sont appliqués en tête. la section transversale A est égale à 0.001m2. la
structure de hauteur 10m a été modélisée avec des éléments poutres à deux noeuds de
masse négligeable. Le matériau est de comportement élastique linéaire avec un module
d’élasticité E égale à 2.106 MPa. Chacun des deux membres de la structure est formé de
40 éléments poutres. En tête de la structure, une masse concentrée de 395 kg a été appli-
quée de façon que la structure ait une fréquence propre de 10Hz à base rigide. Cette valeur
de la fréquence est typique pour les pylône à treillis. La structure repose sur deux appuis.
La distance entre les deux est égale à 4m. Pour modéliser la fondation des impédances
verticales et horizontale ont été appliquées aux deux appuis. Pour chaque analyse faite,
les réactions à la base du modèle ont été calculées.
FIGURE 7.1 – Modèle simplifiée de la structure
7.3 Fondation du pylône
L’étape fondamentale dans l’évaluation de l’effet de l’interaction est la détermination d’un
élément de liaison à l’interface sol-structure ou encore les fonctions d’impédance (Fig.
2.1) définies par l’équation 2.5. L’impédance est formée par des ressorts K et des amor-
tisseurs C dans plusieurs directions. Les valeurs des impédances utilisées dans ce chapitre
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sont déduites des simulations numériques [Jendoubi et al., 2011] basées sur la contribu-
tion de [Gazetas, 1991].
7.4 Le vent généré
Le chargement du vent est l’un des chargements les plus importants qui sollicitent les
pylône de transport d’énergie. Dans ce chapitre, deux valeurs de vitesse moyennes de
vent ,U(z), ont été considérées : 25 et 40 m/s. Due à la nature turbulente du vent, pour
chaque intensité ou vitesse moyenne, trois séries de vent ont été générées grâce au code
maison WINDGEN [Hang, 2005]. Le signal du vent turbulent u(z,t)(Fig. 7.2) a été converti
en terme de force concentrée appliquée en tête d’un modèle simplifié et d’un pylône réel
[Légeron et al., 2010] par le biais de l’équation 7.1. Les séries du vent sont d’une durée de
4096s. Juste 3600s ont été considérées dans le calcul, la partie du début qui est de nature
transitoire a été éliminée [Scanlan and Simiu, 1996]. Les fichiers de sortie WindGen ont
été intégrées dans le modèle ADINA.
F (z.t) =
1
2
ρCdAU
2
+
1
2
ρCdAU
2
u(z, t) (7.1)
Sachant que la masse volumique de l’air ρ est de 1.25 kg/m3, le coefficient Cd égale à 1.0
et la surface exposée A égale 1.0 m2.
Les densités spectrales des séries du vent généré ont été comparées aux densités spectrales
obtenues avec la formulation de Simiu et Scanlan [Scanlan and Simiu, 1996] (Eq. ). Une
bonne concordance a été observée (Fig. 7.3).
fS(z, n)
u2∗
=
200 fz
U(z)
[1 + 50 fz
U(z)
]5/3
(7.2)
Avec z est la hauteur par rapport au sol, f la fréquence en Hz et u∗ est la vitesse de ci-
saillement.
7.5 Propriétés dynamique du système sol-structure
7.5.1 Rigidité équivalente
La rigidité du système équivalent peut être exprimée par la relation 7.3 :
Keq =
a2K0KhKv
a2KhKv + a2K0Kv + 4a2K0Kh
(7.3)
avec :
Kh rigidité horizontale de la fondation
Kv rigidité verticale de la fondation
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FIGURE 7.2 – Exemple d’un signal vent turbulent généré
FIGURE 7.3 – Densité spectrale de la charge du vent
a distance entre les deux fondations
h hauteur de la structure
K0 rigidité horizontale de la structure
K0 =
2EA
l
∗ a
2l
2
(7.4)
La fréquence équivalente du système sol-structure est calculée à partir des valeurs de la
masse et de la rigidité équivalente. La figure 7.4 montre la variation de la fréquence équi-
valente feq du système divisée par la fréquence à base rigide ffix en fonction de la rigidité
de la fondation divisée par la rigidité équivalente en supposant que les rigidités horizontale
Kh et verticale Kv de la fondation sont égales. On constate que la période de vibration de
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la structure à base flexible est plus grande que la période à base rigide vu que le rapport
des fréquences en ordonnées est inférieur à 1. La fréquence augmente rapidement pour
des rigidités de fondation variant entre 106 and 2.107 N/m. L’augmentation est moins im-
portante entre 2.107 et 5.107 N/m quand la fréquence fondamentale tend vers celle à base
rigide.
FIGURE 7.4 – variation de la fréquence équivalente du système
7.6 Amortissement équivalent
L’amortissement dans la structure est supposé être un amortissement de Rayleigh égal à
2%. Kramer [Kramer, 2004] propose la formule pour calculer l’amortissement équivalent.
ωfound =
√
ω2eqω
2
fix
ω2fix − ω2eq
(7.5)
ξfound =
Cωfound
2Kfound
(7.6)
ξeq = Keq(
ξ0
K0
+
ξfound
Kfound
) (7.7)
ωfound la fréquence angulaire de la fondation
ωeq la fréquence angulaire équivalente
ωfix la fréquence angulaire à base rigide
ξ0 est le taux d’amortissement de la structure
ξfound est le taux d’amortissement de la fondation.
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La figure 7.5 montre la variation du taux d’amortissement équivalent en fonction de
l’amortissement à base flexible divisée par la fréquence à base rigide. Chaque courbe cor-
respond à une valeur bien déterminée de l’amortissement de la fondation C. On constate
que le taux d’amortissement équivalent est proportionnel à l’amortissement de la fonda-
tion. Il est inversement proportionnel au ratio des fréquences en abscisse.
FIGURE 7.5 – Variation de l’amortissement équivalent
7.7 Comparaison aux résultats stochastique
La structure montrée à la figure 7.1 a été soumise au chargement du vent. La réponse de
la structure a été calculée dans le domaine temporel en utilisant le code de calcul ADINA.
Une analyse dynamique transitoire a été menée basée sur la méthode de Newmark avec
accélération moyenne. Dans le but de valider le modèle numérique transitoire, la réponse
obtenue en utilisant la méthode stochastique a été comparée à la réponse numérique (figure
7.6). La méthode stochastique utilise les propriétés équivalentes du système sol-structure.
À savoir la rigidité et l’amortissement équivalents du système décrits dans le paragraphe
précédent. Dans la méthode stochastique, La réponse fluctuante totale au vent est compo-
sée de deux parties. Une partie permanente et une partie transitoire. Le système est soumis
à une force de spectre S(n). Pour des systèmes linéaires avec une massem, une fréquence
naturelle n1 et un taux d’amortissement ξ1, la formulation stochastique est résumée par
l’équation 7.8 avec H est la fonction de transfert.
σ2x =
∫ ∞
0
S(n)|H(n)|2dn = 1
16pi4n41m
2
[
∫ ∞
0
S(n)dn+
pin1
4ξ1
S(n1)] (7.8)
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Sur la figure 7.6, on constate une bonne concordance entre les résultats des deux mé-
thodes. Une légère divergence est observée à hautes fréquences due à la valeur faible de
l’amortissement. Il est à noter que la partie permanente de la réponse est prédominante
par rapport à la partie transitoire.
FIGURE 7.6 – Comparaison des résultats numériques aux résultats de la méthode stochastique
Variation de la réponse maximale
Une étude paramétrique a été faite. les résultats sont présentés sous forme de réactions
d’appui maximales. Les figures 7.7 et 7.8 montrent un exemple de la réponse adimensin-
nelle fonction de la fréquence équivalente du système. La réponse est rendue adimension-
nelle en divisant la valeur de la réaction à base flexible par la valeur de la réaction à base
rigide. Ceci permet de tracer directement l’effet de l’interaction. La rigidité du sol varie
entre 5 kN/m et 5.104 kN/m. Ceci correspond à des fréquences équivalentes qui varient de
0.5 à 9.85 Hz. Trois valeurs d’amortissement de la fondation C ont été utilisées C = 102,
5.102 and 103 kNm/s. Les figures 7.7 et 7.8 correspondent à une intensité de of 18% et une
vitesse moyenne de 25 m/s. On constate que les valeurs des réactions d’appui augmentent
quand la fréquence naturelle de la structure augmente. L’augmentation est plus importante
à faibles fréquences (entre 0.5 et 4 Hz). L’amplitude de la réponse diminue avec l’augmen-
tation de l’amortissement de la fondation. Les réactions d’appui sont presque constantes
lorsque la fréquence varie entre 6 et 9 Hz. L’effet de l’amortissement est plus significatif
à basses fréquences (de 0.5 à 4 Hz).
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FIGURE 7.7 – Variation des réactions d’appui horizontales I = 18%
FIGURE 7.8 – Variation des réactions d’appui verticales I = 18%
Comparaison à la structure à base rigide
Dans le but de renforcer l’étude paramétrique, Les impédances correspondants à deux sols
typiques ont été appliquées aux pieds du modèle du pylône à treillis. Le sol cohésif est tels
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FIGURE 7.9 – (a) Simplified tower with fixed base (b) Simplified tower with flexible base
TABLE 7.1 – Impédances èa la base du modèle de la structure simplifiée
Cohesive soil (6.8 Hz) Granular soil (8.7 Hz)
Kz Cz Kx Cx Kz Cz Kx Cx
(kN/m) (kNs/m) (kN/m) (kNs/m) (kN/m) (kNs/m) (kN/m) (kNs/m)
3.5 104 6.7 102 3 104 7.5 102 1.3 105 2.8 103 1.2 105 1.1 103
que Vs = 100 m/s, un coefficient de Poisson υ = 0.4 et une masse volumique de δ = 1600
kg/m3. Le sol granulaire a une vitesse de cisaillement de Vs = 200, un coefficient de
Poisson υ = 0.33 et une masse volumique de δ = 2000 kg/m3 [Jendoubi et al., 2011]. Les
impédances correspondants à ces types de sol ont été calculées d’une manière itérative
afin de produire l’effet maximal dans la structure tout en étant réaliste. Dans le cas du sol
cohésif, la fréquence des impédances est égale à 6.8Hz alors qu’elle est de 8.7Hz dans le
cas du sol granulaire. Les valeurs des impédances sont montrées sur le tableau 7.1
Le tableau 7.2 présente une comparaison des résultats obtenus pour les deux types de sols.
En regardant les valeurs des réactions maximales à base rigide, la différence par rapport
aux réactions avec impédances est de 27% à 36%.
7.8 Étude d’un cas réel
7.8.1 Modèle du pylône
Un pylône à treillis typique [Légeron et al., 2010] avec des fondations réelles tel qu’il
est montré sur la figure 7.10 sont considérés pour modéliser l’effet de l’interaction sol-
structure. Le pylône a été modélisé avec le code de calcul ADINA qui utilise la méthode
des éléments finis. la hauteur du pylône est de 10 m. Il est constitué de 144 éléments
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TABLE 7.2 – Réactions d’appui du modèle simplifié sous l’effet du vent
Wind intensity 10% (v=40 m/s) 15% (v=40 m/s) 18% (v=25 m/s)
Rx Rz Rx Rz Rx Rz
fixed base(10 Hz) 3.294 16.470 4.094 20.469 1.792 8.959
soil 2.256 11.189 2.961 14.715 1.152 5.756
(Vs=100 m/s) 31.5% 32.1% 27.7% 28.1% 35.7% 35.8%
soil 2.239 11.195 2.998 14.918 1.153 5.759
Soil (Vs= 200 m/s) 32.0% 32.0% 26.8% 27.1% 35.7% 35.7%
poutres et 133 éléments treillis et il repose sur 4 appuis. La masse totale du pylône est
3531 kg. Sa fréquence à base rigide est de 10 Hz qui est une valeur typique pour ce genre
de pylône. L’acier est de densité ρ = 7850 kg/m3, et de module d’Young E = 2×1011 Pa.
Les conducteurs sont de diamètre D=35 mm et de portée L=150 m. La distance entre deux
appuis à la base de pylône est égale à 4 m. La structure est soumise au chargement de vent
décrit précédemment. Les impédances correspondants à deux sols typiques ont été appli-
quées aux pieds du modèle du pylône à treillis. Le sol cohésif est tels que Vs = 100 m/s,
un coefficient de Poisson υ = 0.4 et une masse volumique de δ =1600 kg/m3. Le sol gra-
nulaire a une vitesse de cisaillement de Vs = 200 m/s, un coefficient de Poisson υ = 0.33
et une masse volumique de δ = 2000 kg/m3 [Jendoubi et al., 2011]. Les impédances cor-
respondantes à ces types de sol ont été calculées d’une manière itérative afin de produire
l’effet maximal dans la structure tout en étant réaliste [Mylonakis and Gazetas, 2000].
Dans le cas du sol cohésif, la fréquence des impédances est égale à 3.9 Hz alors qu’elle
est de 6.5 Hz dans le cas du sol granulaire. Les valeurs des impédances sont présentées
sur le tableau 7.3.
FIGURE 7.10 – Modèle du pylône à treillis soumis au chargement du vent
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TABLE 7.3 – Impédances à la base du pylône à treillis
Cohesive soil (3.9 Hz) Granular soil (6.5 Hz)
Kv Cv Kh Ch Kv Cv Kh Ch
(N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m) (N/m) (Ns/m)
3.4 107 1.5 105 3.1 107 7.3 105 1.2 108 3 105 1.2 107 2.1 105
7.8.2 Application de la charge du vent
Afin d’évaluer la différence entre la réponse à base rigide et celle à base flexible, le calcul a
été menée en considérant deux types de sols. Un sol cohésif avec Vs = 100 m/s , coefficient
de Poisson υ = 0.4 et une masse volumique δ = 1600 kg/m3 et un sol granulaire avec
Vs = 200 m/s, coefficient de Poisson υ = 0.33 et une masse volumique δ = 2000 kg/m3.
La figure 7.11 montre un exemple de réponse en terme de forces nodales dans le domaine
du temps. L’intensité de calcul est 15% et la vitesse de cisaillement du sol est égale à Vs =
100 m/s [Jendoubi et al., 2011]. Le tableau 7.4 présente une comparaison des résultats
FIGURE 7.11 – Réponse dans le domaine du temps
obtenus pour les deux types de sols. En regardant les valeurs des réactions maximales à
base rigide, la différence par rapport aux réactions avec impédances est de 32% à 36%.
Le sol granulaire présente une rigidité plus importante que le sol cohésif. De ce fait, les
valeurs des réactions sont plus grandes dans le cas d’une fondation avec un sol granulaire.
7.9 Conclusions
Dans ce chapitre, l’effet de l’interaction sol-structure a été évalué dans le cas d’un pylône
à treillis soumis à des chargements de vent. La structure réelle a été simplifiée. Trois sé-
ries d’un vent turbulent de durée d’environ 1h ont été générées. Une étude paramétrique
en faisant varier la rigidité et l’amortissement de la fondation a été menée. Les propriétés
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TABLE 7.4 – Réponse sous l’effet du vent
Wind intensity 15% (V = 40 m/s)
Rx Rz
fixed base 2323 10925
Cohesive soil 1497 7426
35.5% 32.0%
Sandy soil 1502 7462
35.4% 31.7%
équivalentes du système sol-structure ont été déterminées analytiquement. la réponse dy-
namique transitoire a été validée par rapport à la méthode stochastique. Deux sols typiques
ont été considérés afin de modéliser la fondation du pylône. Les valeurs maximales des
réactions d’appui à base rigide et à base flexible ont été comparées. La réponse temporelle
a été présentée. Les principales conclusions qu’on peut déduire à la fin de ce chapitre sont
comme suit :
– La structure simplifiée servant pour l’étude paramétrique est un modèle couramment
utilisé afin de réduire le temps et le coût des calculs.
– La méthode temporelle transitoire permet d’intégrer plusieurs aspects du problème à
analyser.
– La méthode numérique temporelle est en bon accord avec les résultats de la méthode
stochastique.
– La détermination des propriétés équivalentes du système permet une meilleure maîtrise
du problème d’interaction.
– En augmentant la rigidité de la fondation, la rigidité équivalente du système sol-structure
augmente ce qui se traduit par une augmentation de la fréquence équivalente du système
sol-structure.
– L’énergie dissipée en tenant compte de l’amortissement de la fondation conduit à un
taux d’amortissement équivalent du système sol-structure plus important que celui de
la structure à base rigide.
– Les valeurs des impédances appliquées à la base de la structure ont été calculée d’une
manière itérative jusqu’à égalisation de la fréquence de calcul des impédances et la
fréquence du système. Ceci afin de produire un effet maximal sur la réponse de la
structure tout en étant réaliste [Jendoubi and Légeron, 2012].
– La prise en compte de l’interaction sol-structure modifie la réponse globale du système
sol-structure. Dans ce travail, les résultats confirment le rôle bénéfique de l’interaction.
– Vue la durée des chargements, l’amortissement joue un rôle important dans le contrôle
de la réponse maximale de la structure.
– La prise en compte de l’interaction par remplacement des appuis rigides par des ressorts
et des amortisseurs est une approche facile et efficace du problème d’interaction linéaire
afin de prédire l’influence de la flexibilité de la fondation.
– Dépendamment de la configuration et la hauteur de la structure, mais aussi de la durée
de la charge appliquée, l’interaction pourra avoir un effet significatif sur la réponse de
la structure. Cet effet peut ne pas être bénéfique tel qu’il est supposé l’être.
Chapitre 8
CONCLUSION
L’objectif principal de la thèse est l’évaluation de l’effet de l’interaction sol-structure sur
le comportement des pylônes de transport d’énergie électrique. Pour y arriver une fonda-
tion flexible a été considérée en dessous de la structure au lieu d’une fondation infiniment
rigide. Pour une bonne compréhension du comportement du système, Les non linéarités
relatives au comportement de la fondation n’ont pas été prises en compte. Ensuite et afin
que les simulations numériques soient les plus réalistes possibles, les non linéarités ont été
intégrées au système. Étant donné que les pylônes sont soumis à des charges provenant par
exemple d’un bris de conducteur ou d’un chargement de vent, les calculs ont été menés
dans le cas des charges impulsives et aussi dans le cas d’un chargement de vent.
L’étude bibliographique de l’interaction dynamique sol-structure a permis de faire un bilan
de l’état des connaissances sur les notions traitées dans cette thèse :
– Les méthodes de prise en compte de l’interaction sol-structure.
– Les méthodes existantes de détermination des fonctions d’impédance des fondations.
– Les paramètres dynamiques et le comportement non linéaire du sol.
– Le décollement des fondations .
– Les chargements dynamiques appliquées aux pylônes de transmission.
Ce sujet de recherches couvre plusieurs aspects du génie civil : Le sol, la structure, la
modélisation par éléments finis et par différences finis, la linéarité et la non linéarité. Les
objectifs visés au début de ce travail ont été atteints. Des analyses fréquentielles et tempo-
relles ont été faites. Des validations par rapport à des méthodes analytiques ou expérimen-
tales ont été réalisées pour s’assurer de l’efficacité des modèles numériques développés.
En ce qui concerne le calcul des impédances des fondations, un modèle numérique a été
simulé. Les résultats obtenus ont été en accord avec des travaux antérieurs qui utilisent
d’autres méthodes de calcul. La mise en place des éléments aux frontières aux limites
du modèle a permis d’éviter les problèmes de réflexion des ondes dans le sol. Ces élé-
ments présentent l’avantage de faciliter la modélisation d’un milieu semi-infni tel que le
sol en cas de chargements dynamiques. Plusieurs cas de calculs ont été considérés. Les
impédances d’une fondation sur un sol homogène ou bicouche ont été déterminées. Les
résultats ont été présentés sous forme de courbes adimensionnelles simples à manipuler.
Puisque la prise en compte de la variation du module de cisaillement G avec la profon-
deur reflète mieux la réalité d’un sol homogène, les résultats obtenus avec cette approche
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étaient différents des résultats avec l’hypothèse d’un module de cisaillement constant. il
a été démontré à partir de la simulation numérique qu’il existait une profondeur équiva-
lente à partir de laquelle l’effet de l’interaction pourra être capturé. Cette profondeur a
été déterminée par une formule analytique. À la fin de cette partie, il a été prouvé que les
fonctions de déplacement du sol bicouche peuvent être déduites de celle d’un sol à une
seule couche ce qui facilite l’estimation des fonctions d’impédance. Quand les non linéa-
rités relatives au comportement de la fondation ont été prises en compte, l’objectif était
de fournir des courbes force-déplacement constituant l’élément de liaison entre le sol et
la structure. Le but a été atteint dans le cas d’un chargement statique incrémental et d’un
chargement cyclique. Un modèle numérique a été programmé. Dans cette partie, l’accent
a été mis sur l’amortissement hystérétique de la fondation dont les déplacements ont été
calculés. La simulation du comportement non linéaire de la fondation a été validée par
rapport à des résultats expérimentaux dans le cas d’un chargement incrémental. L’identi-
fication des paramètres géotechniques était nécessaire dans l’étape de validation afin de
passer de la caractérisation statique à la caractérisation dynamique du sol.
L’intégration des impédances ou des courbes force-déplacement dans le modèle éléments
finis de la structure a permis d’évaluer l’effet de l’interaction sol-structure. Il a été démon-
tré que la prise en compte de la flexibilité de la fondation influence le comportement de la
superstructure d’autant plus que celle ci est plus rigide et massive et que le sol est plus dé-
formable. Il apparaît donc que l’effet de l’interaction sol structure ne doit pas être négligé
dans la détermination du comportement dynamique des pylônes particulièrement ceux ex-
posés à des charges climatiques extrêmes. Il a été prouvé que l’effet de l’interaction est
généralement bénéfique sauf s’il s’agit d’une amplification dynamique de la réponse de la
structure. Il est à noter que l’effet positif de l’interaction est un gain qui pourra probable-
ment expliquer la tenue des pylônes sollicités au delà de leur capacité de résistance.
L’analyse fréquentielle du système sol-structure a permis de déterminer les propriétés dy-
namiques équivalentes du système sol-structure. Des formules analytiques ont été établies
afin de pouvoir déterminer directement la rigidité et l’amortissement équivalent du sys-
tème.
Pour les charges impulsives, un spectre de réponse a été fourni permettant ainsi de déduire
directement la réponse de la structure en utilisant les propriétés dynamiques déterminées
analytiquement dans le cas du chargement semi-sinusoïdale simulant le choc induit par
rupture du conducteur.
Les études paramétriques faites sur un modèle simplifié ont été renforcées par un calcul
d’un cas réel d’un pylône à treillis soumis au chargement du vent ou à des charges impul-
sives. L’effet de l’interaction sur la réponse de ce pylône en terme de réactions d’appui
a été faite. La méthode de calcul dynamique transitoire constitue un moyen puissant qui
épargne le coût et le temps des essais expérimentaux.
Par comparaison aux calculs non linéaires, le fait de supposer que le comportement de la
fondation est linéaire surestime légèrement l’effet de l’interaction. la prise en compte des
non linéarité a montré les limites de l’approche purement linéaire dans le cas des grandes
déformations.
Ce travail constitue un apport significatif dans le domaine d’évaluation des effets de l’in-
teraction sur les pylônes de transmission d’énergie électrique. Il fournit un moyen pratique
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de calcul de la rigidité et de l’amortissement des sols hétérogènes ou homogènes avec une
vitesse de cisaillement variable en partant des impédances d’un sol homogène avec vi-
tesse de cisaillement constante. On propose dans cette thèse une façon de déterminer la
rigidité équivalente d’un pylône à treillis et on montre les formules les plus pratiques dans
la littérature pour évaluer l’amortissement équivalent. Grâce au calcul analytique des ces
paramètres et à l’utilisation d’un spectre de réponse, l’évaluation de l’effet approxima-
tif de l’interaction sol-structure est possible sans passer par des simulations numériques
compliquées.
En non linéaire, la méthode proposée pour déterminer l’effet de l’interaction est relative-
ment simple permettant d,approximer la réponse avec une base flexible sans avoir recours
à des macroéléments difficiles à formuler et à implanter en dessous de la structure.
Avec les nombreux résultats intéressants, ce travail demeure limité. En effet, dans cette
thèse, la réponse de la structure a été restreinte aux réactions d’appui. Il sera important
d’étudier la répartition des efforts dans la structure avec la prise en compte de l’interac-
tion. La considération des structures plus élancées pourrait être plus significative proba-
blement. Une simulation tridimensionnelle de la fondation aurait pu être plus réaliste pour
la détermination des fonction d’impédance et des courbes force-déplacement. Les impé-
dances non linéaires calculées numériquement nécessitent encore plus de raffinement afin
d’aboutir à un résultat plus concluant. Avec les moyens disponibles, les simulations nu-
mériques ont permis à des bons résultats.
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Annexe A
FICHIERS DES SIMULATIONS
NUMÉRIQUES
Cette annexe énumère l’ensemble des fichiers de simulations numériques de la fondation
en utilisant le langage de programmation FISH intégré dans le code de calcul FLAC ainsi
que les fichiers qui ont servi à la modélisation des structures simplifiées et réelles. Ces
fichiers sont disponibles sous demande auprès de l’auteur.
– Les fichiers texte de la modélisation linéaire de la fondation afin de calculer les fonc-
tions d’impédance.
– Les fichiers texte de simulation du comportement élasto-plastique de la fondation sou-
mise à un chargement hystérétique.
– Les fichiers texte de développement du modèle de calcul de la fondation sous charge-
ment cyclique incluant l’amortissement hystérétique de la fondation.
– Les fichiers ADINA contenant les modèle de la structure simplifiée ainsi que le modèles
de calcul du pylône à treillis.
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